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第１章 序論 
 
1.1 研究の背景と目的 
 
 近年，高耐久，長寿命，ライフサイクルコストの低減，軽量化，耐震性の向上，桁高の低減
など，コンクリート構造物への要求が多様化している．このような要求に対応する一つの方法
として高強度コンクリート(本論文では設計基準強度 60N/mm2 以上とする)の使用が挙げられる．
高強度コンクリートは高い圧縮強度を有しており，断面の縮小，軽量化，地震時の慣性力の低
減などが可能となるうえ，硬化体の組織が緻密で劣化因子が侵入しにくいため中性化，塩害，
凍結融解などに対する耐久性が向上し，コンクリート構造物の長寿命化やライフサイクルコス
トの低減が可能となる 1)． 
 我が国においては戦前から高強度コンクリートの研究が行われており，1940 年(昭和 15 年)
には吉田徳次郎博士が入念な締固めと加圧脱水により圧縮強度 1160kg/cm2 (114N/mm2)の高強
度コンクリートを実現している 2)，3)，4)．その後，海外などでも高強度コンクリートに関する研
究が行われたが 2)，高強度コンクリートを容易に経済的に製造する方法はなかなか実現しなか
った． 
 高強度コンクリートが容易に実現できるようになったのは，1962 年に服部健一博士が世界初
の高性能減水剤(β-ナフタリンスルホン酸ホルマリン高縮合物)を発明して以降である 5)，6)．β
-ナフタリンスルホン酸ホルマリン高縮合物(以降，ナフタリン系高性能減水剤)は 20％程度の高
い減水率を有し，空気連行性がなく，凝結遅延も起こしにくい当時としては画期的な化学混和
剤であり，1964 年に世界初の高性能減水剤(superplasticizer)として市販された． 
 高性能減水剤の登場により，水セメント比が 30%程度で，設計基準強度 f’ck が 60N/mm2 以上
の高強度コンクリートを容易に実現することが可能となり，1970 年には圧縮強度が 80N/mm2
～100N/mm2 のプレストレストコンクリート(以降，PC)製のパイルが製品化された 7)．また，1970
年代前半には，高強度コンクリートを用いた鉄道 PC 橋が盛んに建設されており，1973 年には
第二綾羅木川橋梁(f’ck 60N/mm2，写真-1.1)，岩鼻架道橋(f’ck 80N/mm2，写真-1.2)および太田名
部橋梁(f’ck 80N/mm2)が，1975 年には安家川橋梁(f’ck 80N/mm2)が完成している 8)～14)． 
 
 
写真-1.1 第二綾羅木川橋梁 9) 
 
写真-1.2 岩鼻架道橋 11) 
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 1980 年代後半には，高性能減水剤よりもさらに減水率が高く，スランプロスも小さいポリカ
ルボン酸系の高性能 AE 減水剤が開発された．また，シリカフュームや低熱系ポルトランドセ
メントなどが利用されるようになり，現在では水結合材比が 20%以下で設計基準強度が
150N/mm2 以上の高強度コンクリートも実用化されている．このような高強度コンクリートを
用いることで，低桁高で景観性に優れた PC 歩道橋や鉄筋コンクリート造の高層建物など，普
通強度のコンクリートでは実現困難な付加価値の高いコンクリート構造物が実現している(写
真-1.3，写真-1.4)1)，15)～18)． 
 
 
写真-1.3 設計基準強度 120N/mm2 のコンク 
   リートを用いた PC 歩道橋 17) 
  
写真-1.4 設計基準強度 150N/mm2 のコン 
    クリートを用いた高層建物 18) 
 
 一方，高強度コンクリートの課題として，水セメント比が低く，単位セメント量が多いため
自己収縮や水和熱などによりひび割れが発生しやすいこと，破壊が脆性的であること，および
フレッシュ時の粘性が高く施工性が低下することなどが挙げられる．また，粗骨材が高強度コ
ンクリートの施工性や圧縮強度に及ぼす影響は大きく，高強度になるほど粗骨材を厳選しなけ
ればならないことも課題となる 1)，15)，19)，20)． 
 そこで，本研究では，高強度を実現する方法として，粗骨材を使用しないこと，さらに鋼繊
維の使用によりひび割れと脆性的な破壊を抑制することを考え，鋼繊維を混入したセメント系
の高強度材料(以降，高強度鋼繊維補強モルタル)を開発することとした．また，高強度鋼繊維
補強モルタルを有効に活用する方法として，低桁高 PC 橋および塔状構造物への適用を考え，
これらを実現するための検討も行うこととした． 
 
 
1.2 高強度鋼繊維補強モルタルの概要 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルおよび鋼繊維を写真-1.5 および写真-1.6 に示す．高強度鋼繊維補
強モルタルは，粗骨材を使用しないため，骨材をそれほど厳選することなく，優れた流動性，
自己充填性および設計基準強度 120N/mm2 の高強度が得られる．また，鋼繊維を混入している
ことから自己収縮等によるひび割れを防止することや高強度コンクリート特有の脆性的な破壊
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を抑制することが可能になると考えられる．既に，粗骨材を使用せず，鋼繊維を混入した高強
度材料として超高強度繊維補強コンクリート(以降，UFC)が開発されているが 21) ~ 25)，高強度鋼
繊維補強モルタルは，細骨材に通常のコンクリート用の砕砂(JIS A 5005)を使用していること，
部材に鉄筋を配置して鋼繊維の混入量を最小限にしていること，および蒸気養生を簡素化する
ことなどにより経済性を高めた点が UFC と異なっている． 
 なお，UFC では鋼繊維を構造材とし，曲げ耐力やせん断耐力を算出する際に鋼繊維が負担す
る引張力を設計で考慮しているが，高強度鋼繊維補強モルタルでは，ひび割れおよび脆性的な
破壊を抑制するために最小限の鋼繊維を混入しており，鋼繊維が負担する引張力は設計で考慮
しないこととした． 
 
 
写真-1.5 高強度鋼繊維補強モルタル 
 
写真-1.6 鋼繊維 
 
 
1.3 低桁高 PC 橋への適用 
 
 近年，河川改修事業による橋梁の架替えや市街地の立体交差事業等において，橋梁の桁高に
制限が設けられる事例が増えており，低桁高橋のニーズが高まっている． 
 PC 橋は桁高が低くなると，図-1.1 に示すとおり，荷重により発生する曲げ応力度が大きく
なるため，これを打ち消すための
大きなプレストレスを導入する必
要がある．大きなプレストレスを
導入するには，主桁の強度を大き
くすることが有効であり，設計基
準強度が 120N/mm2 の高強度鋼繊
維補強モルタルを PC 橋へ使用す
ることで，桁高を支間長の 1/35 程
度まで低減できることが試設計に
より試算された．通常の PC 橋で
は，桁高は支間長の 1/20 程度以上
にする必要があり，桁高をこれよ
 
通常桁高
低 桁 高
荷重による
曲げ応力度 プレストレス 合成応力度
高い圧縮応力度
の発生
＋
＋
＝
＝
大きなプレストレス
の導入
曲げ引張応力度
の増大
高い強度が必要
 
 
図-1.1 低桁高 PC 橋の応力状態 
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り低減するには特殊な低桁高工法が必要となる 26)， 27)．既存の低桁高工法 (設計基準強度
50N/mm2)と高強度繊維モルタルを用いた低桁高 PC 橋との断面比較を図-1.2 に示す．桁高が同
じであれば，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC 橋は桁本数を減らせるため経済的な低桁
高 PC 橋も可能になると考えられる． 
 
 
a) 高強度鋼繊維補強モルタルの場合(f ’ck 120N/mm2，5 主桁) 
 
  
b) 既存の低桁高工法の場合(f ’ck 50N/mm2，10 桁) 
 
図-1.2 既存の低桁高工法との断面比較 
 
 
1.4 塔状構造物への適用 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルのもう一つの活用方法として携帯電話のアンテナ塔など，塔状構
造物への適用を考えた．携帯電話のアンテナ塔は写真-1.7 のとおり，一般に鋼製の塔とされる
が，高強度鋼繊維補強モルタルを使用することで，鋼製の塔に比べ耐久性が高く，安価となる
ことが期待された．そこで，八角形断面で長さが 5m 程度のプレキャストセグメントを工場で
製作し，フーチングに定着した鉛直方向の PC 鋼棒でプレストレスを導入して塔状構造物を構
築することを考案した(図-1.3)．高さ 40m の塔状構造物の場合，設計基準強度が 50N/mm2 程度
のコンクリートでは部材厚が 250mm 程度となるが 28)，29)，設計基準強度が 120N/mm2 の高強度
鋼繊維補強モルタルを使用すると部材厚は 150mm 程度まで薄くでき，部材の薄肉化に伴う軽
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量化により，架設の簡素化と耐震性の向上が可能になると考えられた．また，鋼製の塔のよう
にボルト継目がないため，景観性の面でも有効と考えられた． 
 
 
写真-1.7 鋼製のアンテナ塔 
 
図-1.3 塔状構造物の構造 
 
 
 
1.5 本研究の構成 
 
 本研究は，高強度鋼繊維補強モルタルを開発し，それを低桁高 PC 橋や塔状構造物に適用す
ることで普通強度のコンクリートでは実現困難な付加価値の高い PC 構造物を経済的に実現す
ることを目的としており，本論文は第 1 章から第 9 章で構成されている． 
 第 1 章「序論」では，本研究の背景，目的および構成を記述した． 
 第 2 章「既往の研究」では，高強度コンクリートの変遷と最新の研究について記述した．高
強度コンクリートの変遷では，①1940 年に吉田徳次郎博士が実現した高強度コンクリート，②
高性能減水剤の発明，③鉄道 PC 構造物への適用，④NewRC プロジェクトなどについてまとめ
た．最新の研究成果では，①収縮低減型高強度コンクリート，②高強度コンクリート用粗骨材
の選定方法，③超高強度繊維補強コンクリートについてまとめた． 
 第 3 章「高強度鋼繊維補強モルタルの開発」では，高強度鋼繊維補強モルタルの開発の方針，
配合の検討，材料試験およびモルタルの材料特性について述べた．材料試験は，圧縮強度試験，
割裂引張強度試験，静弾性係数試験，クリープ試験，乾燥収縮試験などであり，高強度鋼繊維
補強モルタルを PC構造物に適用する上で必要な材料特性を把握するために行ったものである． 
 第 4 章「PC はり部材としての曲げ挙動」では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はり
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供試体の曲げ載荷実験について述べた．曲げ載荷実験では，ひび割れ発生モーメント，破壊曲
げモーメントなどを確認し，既往の設計方法の適用性を検討した．さらに，破壊曲げモーメン
トを算出する際の応力－ひずみ曲線，終局ひずみ，および，鋼繊維を混入した場合の曲げひび
割れ幅の算定式を新たに提案した． 
 第 5 章「PC はり部材としてのせん断挙動」では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり供
試体のせん断載荷実験について述べた．せん断載荷実験では，プレストレスの有無，スターラ
ップの有無，鋼繊維の有無などをパラメータとした供試体のせん断耐力を確認し，既往の設計
方法で高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はりのせん断耐力を適切に評価できるかを検討
した．さらに，斜めひび割れの角度や鋼繊維が負担するせん断力を考慮した合理的なせん断耐
力の評価方法を提案した． 
 第 6 章「桁高低減およびライフサイクルコストの検討」では，高強度鋼繊維補強モルタルを
用いることによる桁高低減の検討とライフサイクルコストの検討について述べた．桁高低減の
検討では，設計基準強度と桁高をパラメータとして PC 橋の試設計を行い，主桁の設計基準強
度と桁高の関係を検討し，高強度鋼繊維補強モルタルの使用により PC 橋の桁高を大きく低減
できることを確認した．ライフサイクルコストの検討では，飛沫帯に位置する PC 橋を想定し，
普通強度のコンクリートを用いた PC橋と高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC橋のライフサ
イクルコストを比較検討した． 
 第 7 章「PC 橋への応用」では，実物大 PC 桁の施工性試験，鋼繊維の分離抵抗性試験および
実際の PC 橋への適用例について述べた．実物大 PC 桁の施工性試験では，実物大の部材を製作
し，施工性を確認するとともに，製作した部材に充填不良やひび割れなどの不具合がないかに
ついても検討した．鋼繊維の分離抵抗性試験では，鋼繊維の材料分離を最小限に抑制する施工
方法を検討した．PC 橋への適用例では，高強度鋼繊維補強モルタルを PC 橋に適用した場合の
効果をまとめた． 
 第 8 章「塔状構造物への応用」では，塔状構造物を模擬した試験体による載荷実験，実物大
断面の試験体による施工性試験および実際の塔状構造物への適用例について述べた．載荷実験
および施工性試験では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた塔状構造物の構造的な安全性と施
工性を検討した．塔状構造物への適用例では，高強度鋼繊維補強モルタルを塔状構造物に適用
した場合の効果をまとめた． 
 第 9 章「結論」では，3 章から 8 章までの結論をまとめた． 
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第２章 既往の研究 
 
2.1 高強度コンクリートの変遷 
 
2.1.1 吉田徳次郎博士の研究 
 日本における高強度コンクリートの歴史は古く，戦前の 1940 年(昭和 15 年)には吉田徳次郎
博士が表-2.1 に示すとおり，圧縮強度 1160kgf/cm2 (114N/mm2)の高強度コンクリートを実現し
ている 1)，2)，3)．吉田博士は高強度コンクリートを実現するにあたり使用材料，配合，締固め，
養生方法などに関して多くの検討を行っている． 
 
表-2.1 コンクリートの圧縮強度 1) 
材 齢 
養生方法 6 時間 1 日 3 日 7 日 28 日 6 ヶ月 1 年 
標準養生 － 700 ［69］ － 
830 
［81］ 
1040 
［102］ 
1130 
［111］ 
1160 
［114］ 
沸騰水による養生 700 ［69］ － 
740 
［73］ － 
1040 
［102］ 
1060 
［104］ 
1160 
［114］ 
  注) 供試体はφ15×30cm の円柱，下段の［ ］は N/mm2 
 
(1) 使用材料 
 吉田博士の高強度コンクリートで使用された材料を表-2.2 に示す．粗骨材には，事前にコン
クリートミキサで洗浄した花崗岩砕石(最大寸法 25mm)が使用された．十分な水を加えコンクリ
ートミキサで粗骨材を洗浄することにより，粗骨材の角がとれて粒形が改善され，脆弱な部分
が取り除かれるうえ，表面が粗になり付着が向上するなどの効果があったとされている 1)，2)．
圧縮強度が 500kgf/cm2 (49N/mm2)程度のコンクリートの場合，粗骨材を洗浄しないと圧縮強度
が 60kgf/cm2 (6N/mm2)程度低下したと報告されている 1)，2)．また，砂利(岩国産)と砕石との比較
も検討されており，圧縮強度が 500kgf/cm2 (49N/mm2)程度のコンクリートでは，砂利を使用し
た方が砕石を使用したものに比べ 100kgf/cm2 (10N/mm2)程度強度が低下する結果が得られてい
る 2)．砂利の中から石英質の良質なものを厳選し，砕石と同じ粒度になるよう調整して使用し
てもセメントペーストとの付着強度が十分でないためコンクリートとしての強度は若干低下し
たと報告されている 2)，3)．一方，細骨材に関しては，富配合の場合は細骨材が圧縮強度に及ぼ
す影響はそれほど大きくないとされており，特に厳選したものは使用されなかった 2)，3)．  
 
表-2.2 使用材料 
材料 記号 仕 様 
セメント C 普通ポルトランドセメント，かさ密度(推定)1500kg/m3 2) 
細骨材 S 福岡県那珂川産，単位体積質量 1576kg/m3，空隙率 38%，粗粒率 3.65 
粗骨材 G 御影石の手割り砕石，最大寸法 25mm，単位体積質量 1634kg/m
3， 
空隙率 37.3%，粗粒率 7.27 
(kgf/cm2) 
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(2) 配合 
 高強度コンクリートの配合は，セメント：細骨材：粗骨材の容積比(かさ容積の比)が 1：1：2
とされた．実験では以下に示す多くの配合が検討されたが，1：1：2 以上の富配合としても圧
縮強度の増加が認められなかったと報告されている 1)，2)，3)． 
   1：1：0 
   1：0.5：0.5 
   1：1：1～1：1：2.5 
   1：1.5：0～1：1.5：3 
   1：2：0.25～1：2：4 
 また，セメントペーストの量は細骨材の空隙を充填し，細骨材の表面を覆うために必要な最
小限の量とするのが理想で，セメントと細骨材との容積比を 1：1 以上にするのは望ましくない．
さらに，このようなモルタルで粗骨材の空隙を充填し，粗骨材の表面を覆い，粗骨材を密着さ
せるのに十分な余裕を考えると，セメント：細骨材：粗骨材の容積比は 1：1：2 のものがよい
と考察されている 3)． 
 練混ぜ時の混合水量に関しては，水セメント比 W/C が 31%となる場合に最も圧縮強度が高く
なったとされている 2)，3)．練混ぜ時の混合水量を必要以上に大きくすることは望ましくないが，
混合水量が少なすぎると締固めが困難となり，空隙が発生して高強度を実現することが困難に
なる．締固め時に水を絞り出すことは可能なので，混合水量はワーカビリティーが得られる量
とし，締固め時に水を絞り出す方法が有効であると解説されている 2)，3)．なお，締固め時に水
を絞り出した結果，水セメント比 W/C は 31%から 22%程度まで低下したとされている 2)，3)． 
 当時の配合を現在の配合に換算した結果を表-2.3 に示す．締固め後の配合は引用文献 1)に示
されている．練混ぜ時の配合は，締固め後の配合 1)，練混ぜ時の W/C および材料の仕様から算
出した． 
 
表-2.3 配合 
単位量(kg/m3)  W/C 
(%) W C S G 
練混ぜ時 31 167 538 564 1169 
締固め後 1) 22 124 565 594 1230 
 
(3) 締固め 
 供試体はφ15×30cm の円柱とし，3 層に分けて打ち込まれた．各層につき，サンドランマに
よる突固め後，振動締固めが行われた(写真-2.1，写真-2.2)．3 層目の振動締固めが終了した後，
100kgf/cm2 の圧力で，加圧締固めが行われた(写真-2.3)．加圧締固めでは，型枠の隙間から水
が浸出するが，布で拭き取り，布の質量変化から浸出した水量が求められた 2)，3)．100kgf/cm2
の圧力を 8 分間加えると水の浸出はほぼ止まったとされているが，供試体に一様に圧力を加え
るため，供試体上方への 8 分間の加圧が終了した後，供試体の上下を反転し，さらに 8 分間加
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圧したと報告されている 2)，3)．加圧締固め後，圧力を除荷すると供試体の上面が 1.2～1.3mm
持ち上がり，このまま硬化させると圧縮強度が数百 kgf/cm2 低下することが確認されたため，
型枠の上下の鉄板をボルトで締め付け，加圧状態のまま硬化させる方法が採用されている(写真
-2.4)． 
 
 
写真-2.1 サンドランマによる突固め状況 2) 
 
写真-2.2 振動締固め状況 2) 
 
 
写真-2.3 加圧締固め状況 2) 
 
 
写真-2.4 加圧締固め後の拘束状況 2) 
 
(4) 養生 
 養生方法としては，標準養生と沸騰養生の 2 種類が検討されている．標準養生用の供試体は，
型枠と上下の鉄板をボルトで締め付けたまま，直ちに養生室に貯蔵し，翌日脱枠した後，所定
の材齢まで水中養生された 2)．沸騰養生用の供試体は，型枠と上下の鉄板をボルトで締め付け
たまま，直ちに沸騰している五右衛門風呂に入れ，3 時間沸騰が継続された．3 時間の沸騰養生
後，最も早く試験する供試体は，1 時間気中で冷却した後，直ちに圧縮強度試験が行われた．
その他の供試体に関しては，沸騰養生後，直ちに養生室に貯蔵し，翌日脱枠した後，所定の材
齢まで水中養生された． 
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(5) 高強度コンクリートの品質 
 コンクリートの単位体積質量は，平均で 2530kg/m3 であり，かなり密度が大きいと述べられ
ている 3)．圧縮強度に関しては，1 年で 1160kgf/cm2 (114N/mm2)が発現しており，普通ポルトラ
ンドセメントを用いたコンクリートとしてはほぼ最高の強度が得られたと述べられている 3)．
沸騰養生に関しては，加圧状態であれば強度に悪影響はなく，表-2.1 のように早期に高強度が
得られるため，非常に有効な養生方法であるとされている 1)，3)．また，このように製作した高
強度コンクリートならびに早期高強度コンクリートは，杭，管，電柱，枕木などの既製品の製
造に応用できると述べられている 2)，3)． 
 
2.1.2 関門鉄道トンネルのシールド工事用セグメント 
 関門鉄道トンネルは，本州と九州を結ぶ最初のトンネルとして，1936 年(昭和 11 年)に工事が
着手され，1942 年(昭和 17 年)に下り線のトンネルが，1944 年(昭和 19 年)に上り線のトンネル
が開通した 4)．本トンネルは世界初の海底トンネルでもあり，シールド工法，圧気工法，ケー
ソン工法など，当時の日本の土木技術の粋を集めて建設された 4)． 
 関門鉄道トンネルの全長は約 3600mであるが，そのうちシールド工法の区間は下り線が 726m，
上り線が 405m であった．シールド工法区間のセグメントには鋳鉄製のものが使用されたが，
上り線では鉄材の節約のため，吉田徳次郎博士が考案した鉄筋コンクリート製のセグメントが
延長 22.4m，28 リングにわたり使用された(写真-2.5) 4)，5)．これが，日本初のコンクリート製
のシールド工事用セグメントとなる 5)．このシールド工事用セグメントは設計圧縮強度が
600kgf/cm2 (59 N/mm2)であり，水セメント比 W/C が 28%でスランプが 0.5cm の固練りコンクリ
ートを入念に締め固めて製作された．コンクリートの圧縮強度は 4 週で 725～860kgf/cm2 (71～
84N/mm2)，1 年で 1080kgf/cm2 (106N/mm2)に達したと報告されている 4)．セグメント 1 ピース
(0.341m3)を製作するためにコンクリートを 5 回に分けて投入し，打設完了まで 2.5 時間を要し
たとされている(写真-2.6) 5)．高性能減水剤や AE 剤などがない当時の技術で高強度コンクリー
トを実現するには，大変な労力を必要としたと考えられる． 
 
 
写真-2.5 シールド工法区間の鉄筋コンクリート製セグメント 4) 
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写真-2.6 鉄筋コンクリート製セグメントの打設状況 4) 
 
2.1.3 高性能減水剤の発明 
 高強度コンクリートが容易に実現できるようになったのは，1962 年に服部健一博士が世界初
の高性能減水剤(β-ナフタリンスルホン酸ホルマリン高縮合物)を発明して以降である 6)，7)，8)．
β-ナフタリンスルホン酸ホルマリン高縮合物(以降，ナフタリン系高性能減水剤)は 20％程度の
高い減水率を有し，空気連行性がなく，凝結遅延も起こしにくい当時としては画期的な化学混
和剤であり，1964 年に世界初の高性能減水剤(superplasticizer)として市販された．ナフタリン系
高性能減水剤の使用により，セメントの硬化に必要な理論水量(W/C25%)程度でも十分ワーカブ
ルなコンクリートが得られ，材齢 28 日の圧縮強度が 1000kgf/cm2(98N/mm2)を超える高強度コン
クリートが容易に実現できるようになった 6)． 
 ナフタリン系高性能減水剤は，図-2.1 のようなモデル構造式で示され，核体数 n が 10 以上
のものである 8)．セメント粒子は溶液中ではファンデルワールス力により凝集する性質がある
が，ナフタリン系高性能減水剤の分子はセメント粒子の表面に図-2.2 のように吸着し，セメン
ト粒子を帯電させ，静電的な反発でセメント粒子を分散させるとされている．服部博士は，
W/C50%のセメントペーストにナフタリン系高性能減水剤を加え，セメントへの吸着量，セメ
ント粒子表面の電位(ジータ電位)およびセメントペーストの粘度を測定し，高性能減水剤の吸
着量が多いほどジータ電位の絶対値が大きくなること，ジータ電位の絶対値が大きいほどセメ
ントペーストの粘度が低下すること，およびセメントの分散が疎水性コロイドの安定化理論
(DLVO 理論)で説明できることを示した 6),7)． 
 
 
 
 
図-2.1 ナフタリン系高性能減水剤の 
      モデル構造式 7) 
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図-2.2 分散のメカニズム 
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SO3Na
n-1 
SO3Na
n-1 
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 W/C25%のセメントペーストにおける各種分散剤(減水剤と同義)の添加量とフロー値との関
係を図-2.3 に示す．添加量がセメント質量に対して 0.25%までは性能にほとんど差はないが，
添加量が 0.5%を超えると，ナフタリン系高性能減水剤のフロー値が最も大きくなっており，当
時の減水剤の中では，流動性を向上させる効果が最も高いことがわかる 6)． 
 
 
図-2.3 各種分散剤の添加量とフロー値との関係 6) 
 
2.1.4 鉄道 PC 橋への適用 
 ナフタリン系の高性能減水剤の登場により，水セメント比が 30%程度で，設計基準強度 f’ck
が 60N/mm2 以上の高強度コンクリートを容易に実現することが可能となり，1970 年には圧縮
強度が 80N/mm2～100N/mm2 のプレストレストコンクリート製のパイルが製品化された 9)．また，
1970 年代前半には，高強度コンクリートを用いた鉄道 PC 橋が盛んに建設され，表-2.4 に示す
とおり，第二綾羅木川橋梁(f’ck 60N/mm2)，太田名部橋梁(f’ck 80N/mm2)，岩鼻架道橋(f’ck 80N/mm2)
および安家川橋梁(f’ck 80N/mm2)が完成した 10)～16)． 
 
表-2.4 1970 年代前半の高強度コンクリートを用いた鉄道 PC 橋 
No. 橋 梁 名 完成年 構造形式 
橋長 
(m) 
最大 
支間 
(m) 
f ’ck 
(N/mm2) 
適用 
箇所 
ｽﾗﾝﾌﾟ 
(cm) 
W/C 
(%) 
単位水量 
(kg/m3) 
1 第二綾羅木川 橋梁 1973.5 
単純 
PC 桁橋 50.0 49.0 60 主桁 12 30 150 
80 ﾄﾗｽ材 21 31.9 153 2 太田名部橋梁 1973.10 単純 PC ﾄﾗｽ橋 25.1 24.0 60 格点部 － － － 
80 ﾄﾗｽ材 12 23.0 138 3 岩鼻架道橋 1973.12 単純 PC ﾄﾗｽ橋 46.3 45.0 60 格点部 22 29.0 160 
80 ﾄﾗｽ材 12 30.0 159 4 安家川橋梁 1975.3 単純 PC ﾄﾗｽ橋(7 連) 305.1 45.0 60 格点部 15～20 30.0 165 
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(1) 第二綾羅木川橋梁 10)，11)，17) 
 第二綾羅木川橋梁の橋梁概要および一般図をそれぞれ，表-2.5 および図-2.4 に示す．本橋は
設計基準強度が 60N/mm2 以上の高強度コンクリートが日本で初めて使用された橋梁である．高
強度コンクリートの使用材料および配合をそれぞれ，表-2.6 および表-2.7 に示す． 
 高強度コンクリートが採用された理由は，主桁自重を 150t 以下に抑えるためであり，高強度
コンクリートを用いて桁高を低減することで主桁自重が抑制された． 
 架設は，127t 吊りトラッククレーン 2 台で，合吊りして行われた(写真-2.7，写真-2.8)．高
強度コンクリートを採用するにあたっては，コンクリートの打込み試験，傾胴型運搬車による
運搬試験，および試験桁の打込み試験が行われ，配合，施工に適したスランプ，運搬方法，打
設方法，締固め方法，等が検討された． 
 
表-2.5 橋梁概要 17) 
・設計基準強度：60N/mm2（主桁） ・適用箇所：主桁 
・製作方法：プレキャスト(製作ヤード) ・運搬方法：バケット 
・橋  種：鉄道橋 ・構造形式：単純 PCI 桁橋 
・橋  長：50.0m ・支 間 割：49.0m 
・幅  員：17.00m ・活 荷 重：N-19，P-19，衝撃係数 0.225 
・斜  角：60° ・平面曲線： R＝∞ 
・所 在 地：山口県(山陽新幹線新下関駅付近) ・完成年月：1973 年 5 月 
 
 
 
 
 
図-2.4 一般図 17) 
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表-2.6 使用材料 17) 
種 類 記号 仕 様 
セメント C 普通セメント，3.16g/cm3 
細 骨 材 S 粗砂，細砂混合(65:35)，表乾密度 2.56g/cm3，吸水率 1.30%， 
単位体積質量 1.559kg/cm3，FM2.78 
粗 骨 材 G 砕石，表乾密度 2.70g/cm3，最大寸法 20mm，FM6.49 
混 和 剤 SP 高性能減水剤 
 
表-2.7 配合 17) 
単位量(kg/m3) f ’ck 
(N/mm2) 
ｽﾗﾝﾌﾟ 
(cm) 
空気量 
(%) 
W/C 
(%) 水 ｾﾒﾝﾄ 細骨材 粗骨材 混和剤 
60 12 － 30 150 484 714 1137 C×0.75% 
 
 
写真-2.7 架設状況 11) 
 
写真-2.8 架設完了状況 11) 
 
(2) 太田名部橋梁 12)，17) 
 太田名部橋梁の橋梁概要および一般図をそれぞれ，表-2.8 および図-2.5 に示す．本橋は，設
計基準強度が 80N/mm2 の高強度コンクリートが使用された日本初の橋梁である．構造形式は
PC トラス橋であり，安家川橋梁の試験工事として位置づけられた．高強度コンクリートの使用
材料および配合をそれぞれ，表-2.9 および表-2.10 に示す．高強度コンクリートの採用理由は
主桁自重の軽減であった．設計基準強度 80N/mm2 を得るためトラス材にはオートクレーブ養生
(180℃，10 気圧)が行われた． 
 設計においては，主構の断面力は，格点部を剛としたフィーレンデール構造として計算され
た．また，主構と床版との合成は，設計および施工が複雑化するため行われなかった． 
 架設は，工場で製作したトラス材を現地の部材組立てヤードで地組し，トラス材と格点部の
目地部に設計基準強度 60N/mm2 の高強度コンクリートを打設し，一体化した後にトラッククレ
ーンで行われた(写真-2.9)． 
 高強度コンクリートを適用するにあたっては，①高強度コンクリートの圧縮疲労試験，②実
物大部材の製作実験，③光弾性模型実験，④FEM による格点部の応力解析，⑤1/5 縮尺の PC
 - 17 - 
トラスの破壊実験，⑥実橋載荷実験，⑦実橋振動実験，等が行われた．太田名部橋梁の完成状
況を写真-2.10 に示す． 
 
表-2.8 橋梁概要 17) 
・設計基準強度：80N/mm2，(ﾄﾗｽ材) ・適用箇所：トラス材 
・製作方法：プレキャスト(工場製作) ・運搬方法：－ 
・橋  種：鉄道橋 ・構造形式：単純 PC トラス橋(上路トラス) 
・橋  長：25.1m ・支 間 割：24.0m 
・幅  員：5.90m ・活 荷 重：KS-16 
・斜  角：60° ・平面曲線： R＝1200m 
・所 在 地：岩手県(三陸鉄道) ・完成年月：1973 年 10 月 
 
 
 
  
 
図-2.5 一般図 17) 
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表-2.9 使用材料 17) 
種 類 記号 仕 様 
セメント C 詳細不明 
細 骨 材 S 詳細不明 
粗 骨 材 G 詳細不明 
混和剤(A 剤) － 詳細不明 
混和剤(B 剤) － 詳細不明 
 
表-2.10 配合 17) 
単位量(kg/m3) 
f ’ck 
(N/mm2) 
ｽﾗﾝﾌﾟ 
(cm) 
空気量 
(%) 
W/C 
(%) 水 ｾﾒﾝﾄ 細骨材 粗骨材 
混和剤 
A 剤 
混和剤 
B 剤 
80 21 － 31.9 153 480 796 975 C×1.5% C×0.05% 
 
 
写真-2.9 地組み状況 12) 
 
写真-2.10 完成状況 12) 
 
(3) 岩鼻架道橋 13)，14)，17) 
 岩鼻架道橋の橋梁概要および一般図をそれぞれ，表-2.11 および図-2.6 に示す．本橋は，設
計基準強度が 80N/mm2 の高強度コンクリートが使用された PC 下路トラス橋である．高強度コ
ンクリートの使用材料および配合をそれぞれ，表-2.12 および表-2.13 に示す． 
 高強度コンクリートが採用された理由は，主桁自重の軽減と支間の長大化のためである．ト
ラスの形式は，検討の結果，部材数の少ないワーレントラスとされた．スラブとトラス下弦材
とは非合成とされた．格点は完全剛結として断面力解析が行われた． 
 設計基準強度が 80N/mm2 のトラス部材(斜材，上弦材，下弦材，格点，横桁)およびスラブ桁
は工場で製作された．架設は固定支保工により行われ，支保工上には門型クレーンが設置され
た(写真-2.11)． 
 高強度コンクリートを採用するにあたっては，①格点部の光弾性試験，②格点部の打込み試
験，③静的載荷実験(部材寸法比 0.3)，④トラスの組立て試験，⑤格点の疲労試験，等が行われ
た．岩鼻架道橋の完成状況を写真-2.12 に示す． 
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表-2.11 橋梁概要 17) 
・設計基準強度：80N/mm2， ・適用箇所：トラス材，格点部 
・製作方法：プレキャスト(工場製作) ・運搬方法：コンクリート運搬車 
・橋  種：鉄道橋 ・構造形式：単純 PC トラス橋(下路トラス) 
・橋  長：46.3m ・支 間 割：45.0m 
・幅  員：7.25m ・活 荷 重：NP-19，衝撃係数 0.451 
・斜  角：60° ・平面曲線： R＝400m 
・所 在 地：広島市矢賀町(山陽新幹線) ・完成年月：1973 年 12 月 
 
 
 
 
図-2.6 一般図 14)，17) 
 
表-2.12 使用材料 17) 
種 類 記号 仕 様 
セメント C 早強ポルトランドセメント 
細 骨 材 S 川砂，表乾密度 2.6g/cm3，粗粒率 3.0 
粗 骨 材 G 砕石，表乾密度 2.7g/cm3，粗粒率 6.64，最大寸法 20mm 
混 和 剤 SP 高性能減水剤(ナフタリン系) 
 
表-2.13 配合 17) 
単位量(kg/m3) f ’ck 
(N/mm2) 
ｽﾗﾝﾌﾟ 
(cm) 
空気量 
(%) 
W/C 
(%) 水 ｾﾒﾝﾄ 細骨材 粗骨材 混和剤 
80 12 － 23 138 600 650 1080 C×1.5% 
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写真-2.11 架設状況 14) 
 
写真-2.12 完成状況 14) 
 
(4) 安家川橋梁 15)，17) 
 安家川橋梁の橋梁概要および一般図をそれぞれ，表-2.14 および図-2.7 に示す．本橋は，設
計基準強度が 80N/mm2 のコンクリートを使用した PC トラス橋である．高強度コンクリートの
使用材料および配合をそれぞれ，表-2.15 および表-2.16 に示す．高強度コンクリートの採用理
由は軽量化と耐久性の向上であった．設計基準強度 80N/mm2 を得るためトラス材にはオートク
レーブ養生(180℃，10 気圧)が行われた．トラスの形式はハウトラスとされた．トラス主構は，
トラス材(上弦材，下弦材，斜材，垂直材，格点)間に場所打ちコンクリートを打設することで
一体化された．スラブはプレキャストブロック(幅 5.8m，長さ 4.5m，重量 27t)とされ，ブロッ
ク間の目地部に場所打ちコンクリートが打設された． 
 架設は固定支保工で行われた．支保工は 7 径間のうち 4 径間分が用意され，転用された．本
橋に高強度コンクリートを適用するにあたり，①太田名部橋梁の載荷試験，②振動試験，③コ
ンクリートトラスの模型試験，④FEM 解析，⑤高強度コンクリートの圧縮疲労試験，等が行わ
れた．安家川橋梁の完成状況を写真-2.13 に示す． 
 
表-2.14 橋梁概要 17) 
・設計基準強度：80N/mm2，(ﾄﾗｽ材) ・適用箇所：トラス材 
・製作方法：プレキャスト(工場製作) ・運搬方法：－ 
・橋  種：鉄道橋 ・構造形式：単純 PC トラス橋(6 連) 
・橋  長：305.1m ・支 間 割：45.0m 
・幅  員：5.90m ・活 荷 重：KS-16 
・斜  角：－° ・平面曲線： R＝700m 
・所 在 地：岩手県(三陸鉄道) ・完成年月：1975 年 3 月 
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図-2.7 一般図 17) 
 
表-2.15 使用材料 17) 
種 類 記号 仕 様 
セメント C 普通セメント，3.17g/cm3 
細 骨 材 S 茨城県勧行川産，表乾密度 2.63g/cm3，吸水率 1.70%，F.M.2.59 
粗 骨 材 G 砕石(茨城県岩瀬産)，表乾密度 2.60g/cm3，吸水率 1.2%，Gmax 20mm，F.M.6.86 
混 和 剤 SP 高性能減水剤 
 
表-2.16 配合 17) 
単位量(kg/m3) f ’ck 
(N/mm2) 
ｽﾗﾝﾌﾟ 
(cm) 
空気量 
(%) 
W/C 
(%) 水 ｾﾒﾝﾄ 細骨材 粗骨材 混和剤 
80 12 － 30 159 530 677 1035 C×1.5% 
 
 
写真-2.13 完成状況 15) 
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2.1.5 シリカフュームの使用 
 シリカフュームは金属シリコンまたはフェロシリコンを製錬する際に集塵装置により捕集さ
れるポゾラン反応を示す産業副産物である．シリカ SiO2 を 85%以上含み，平均粒径 0.1μm 程
度の球状の超微粒子である(写真-2.14)．シリカフュームは球状の超微粒子であり，水セメント
比が高いコンクリートでは単位水量の増加を招くが，低水セメント比(W/C35%程度以下)のコン
クリートにおいてはボールベアリングのように機能し，フレッシュ時の粘性を低下させ，流動
性を向上させる効果がある．また，図-2.8 のように微細な空隙を充填し，さらにポゾラン反応
により不溶性のケイ酸カルシウムを生成して硬化体の組織を緻密化するため，コンクリートの
強度および耐久性を向上させる効果がある．現在，設計基準強度が 80N/mm2 を超える高強度コ
ンクリートにおいては，シリカフュームは欠かせない材料となっている． 
 当初，シリカフュームは煙道から大気中に放出されていたが，環境上の問題からこれを捕集
し，コンクリート用混和材として用いる検討が 1950 年代になされた 18)．1952 年には，単位セ
メント量の 15%をシリカフュームで置換したコンクリートがノルウェー(オスロ)のトンネル工
事で初めて実用化された 18)．当時，シリカフュームはセメントを節約するための混和材として
用いられていたが，超微粒子であるため，単位水量が増大し，コンクリート用混和材としては
必ずしも良い材料ではなかった 18)．ところが，1960 年代に高性能減水剤が開発され，これをシ
リカフュームと併用すると，高強度で高耐久なコンクリートが得られることが確認され，1970
年代からカナダなどの欧米諸国でも実用化のための研究が推進された 18)．我が国においても
1980 年代に強度や耐久性の面でシリカフュームが注目され，研究開発が行われるようになり，
1984 年には米国アラスカ州の石油掘削人工島において我が国初のシリカフュームを用いた高
強度コンクリートが使用された 19)．その後，1993 年には建築用連絡歩道橋 (設計基準強度
100N/mm2)に，1994 年には高層建築の鋼管充填柱(設計基準強度 60N/mm2)に使用されるなど，
適用事例も増加し，現在では設計基準強度が 80N/mm2 以上のコンクリートではほとんどシリカ
フュームが使用されている．一方，シリカフュームはかさ密度が 0.3～0.6g/cm3 と小さく，運搬
や使用時のハンドリングが課題となるが，最近ではシリカフュームがプレミックスされたセメ
ントが開発されており，比較的容易にシリカフュームを用いた高強度コンクリートが製造でき
るようになっている． 
 
 
 
写真-2.14 シリカフューム 20) 
 
図-2.8 シリカフュームの効果 21) 
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2.1.6 高性能 AE 減水剤の開発 
 高性能 AE 減水剤は，高性能減水剤と同等以上の高い減水率(18%以上)，スランプ保持性能お
よび空気連行性を有する化学混和剤であり，1985 年頃に日本で開発された 22)．それまでの高性
能減水剤は，1962 年に日本で発明されたナフタリン系のものや，1970 年代にドイツで開発され
たメラミン系のものなどがあったが 23)，これらはセメント粒子に吸着し，静電反発によりセメ
ント粒子を分散させるものであり，高い減水性能を有している反面，効果が長続きせず，スラ
ンプロスが大きい性質があった．セメント粒子表面に吸着した高性能減水剤の分子がセメント
水和物に取り込まれ，静電反発力が低下するためと説明されている 24)．この問題を克服するた
め，高性能減水剤とほぼ同じ成分の流動化剤を現地でアジテータ車に添加することが行われた
が，アジテータ車を高速回転する際の騒音や排ガスの問題などであまり普及しなかった．そこ
で，プラントで添加でき，高い減水性能とスランプ保持性能を有する化学混和剤が求められた
25)．混和剤メーカーでは混和剤の分散機構やスランプ保持のメカニズムに関する研究が行われ，
ナフタリン系，ポリカルボン酸系，メラミン系，アミノスルホン酸系の 4 種類の高性能 AE 減
水剤が開発された．最初に開発された高性能 AE 減水剤は，スランプ保持成分(セメントのアル
カリによる加水分解で分散剤になり，分散剤を継続的にコンクリートに供給する高分子)を混合
したナフタリン系のものであったが 26)，現在の主流はポリカルボン酸系のものとなっている．
ポリカルボン酸系の高性能 AE 減水剤は，櫛形の分子がセメント粒子に吸着し，その立体障害
によりセメント粒子を分散させるものであり，セメント粒子表面に水和物が析出しても水和物
に取り込まれることなく高い分散性を保持できる(図-2.9，図-2.10)24)．ナフタリン系やメラミ
ン系の高性能 AE 減水剤はセメント粒子を帯電させて分散させるが，水セメント比が低くなる
と液相中のイオンの濃度が高まり，セメント粒子表面の電位が低下するため，水セメント比が
低い高強度コンクリートではポリカルボン酸系の高性能 AE 減水剤が適しているとされている
27)．ポリカルボン酸系の高性能 AE 減水剤とシリカフュームを使用することで，水セメント比
を 15%以下に低減することも可能となる．なお，近年は空気連行性やスランプ保持機能を必要
としない高性能減水剤に関してもポリカルボン酸系のものが主流となっている． 
 
 
図-2.9 ポリカルボン酸ポリマーの分子構造 
    とモデル構造式 27) 
セメント粒子
 
 
図-2.10 分散のメカニズム(立体障害) 
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2.1.7 New RC プロジェクト 
 建築の分野では，建設省総合技術開発プロジェクト「鉄筋コンクリート造の超軽量・超高層
化技術の開発」(以降，New RC プロジェクトと呼ぶ)が 1988 年度から 1992 年度の 5 年間，官学
民の共同研究として実施された 28)．プロジェクトの目的は，高強度コンクリートや高強度鉄筋
などの材料・製造・施工技術を開発し，それらを使用する構造部材や架構の基本的な性能を明
らかにして超高層鉄筋コンクリート造建築物の設計法を確立することであった 29)．New RC プ
ロジェクトでは，高強度コンクリート分科会，高強度鉄筋分科会，構造性能分科会，設計分科
会，および工法分科会の 5 つの分科会が設置され，それぞれ①高強度コンクリートの調合設計
と品質管理基準，②高強度鉄筋の製造および使用基準，③高強度 RC 部材の構造性能評価法，
④New RC 構造設計ガイドライン，⑤施工標準などを作成し，New RC プロジェクト終了時には，
設計基準強度 60N/mm2 までのコンクリートと，降伏点強度が 685N/mm2 までの鉄筋が実用化可
能となった 28)． 
 New RC プロジェクトが開始される 1988 年以前は，RC 造高層建物の設計基準強度は表-2.17
のとおり最大で 48N/mm2 であったが，このプロジェクト以降，建築の分野では，RC 高層建物
に高強度コンクリートが積極的に使用されるようになり，現在では設計基準強度が 150N/mm2
を超える高強度コンクリートを使用した RC 高層建物も実現している 30)，31)，32)． 
 高強度コンクリートを実現する上で最も寄与率の高い材料は高性能 AE 減水剤とされている
29)．高性能 AE 減水剤は New RC プロジェクトが始まった 1988 年時点では品質が安定していな
かったが，New RC プロジェクトの期間中に大きく発展し，性能が向上したとされている．高
強度コンクリートに関する材料・施工技術は New RC プロジェクトにより急速に進歩したとさ
れている． 
 
表-2.17 建築高層 RC の経緯 22) 
評定年度 階数 (棟高) 
設計基準強度 
(N/mm2) 備考 
1972 18F (48m) 30 椎名町アパート 28) 
1978 25F (71m) 36 サンシティ G 棟 28) 
1984 30F (87m) 42 パークシティ新荒川 28) 
1987 33F (97m) 48  
1991 38F (133m) 60  
1995 43F (136m) 70  
1995 41F (134m) 100  
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2.1.8 反応性粉体コンクリート 
 1990 年代，フランスやデンマークなどの海外では，粗骨材を使用しないセメント系高強度材
料が開発された 33)，34)．1992 年に最密充填理論により Lu and Young が圧縮強度 800N/mm2 を記
録した 33)．1994 年には Richard らがさらに金属繊維を混入し，800N/mm2 級の超高強度とじん
性を併せ持つ新しい概念のセメント系材料を開発し，RPC(Reactive Powder Concrete：反応性粉
体コンクリート)と名付けた．800N/mm2 級の RPC800 は高温高圧養生が必要であり，実用性は
乏しかったが，蒸気養生で製造できる圧縮強度が 200N/mm2 程度の RPC200 は実用化され，橋
梁などに適用され，日本にも技術導入されている 33)．2002 年にはフランスで RPC を含む
UFPFRC(Ultra High Strength Fiber Reinforced Concrete：超高強度繊維補強コンクリート)の設計施
工指針案が発刊されている 35)． 
(1) RPC の設計思想 
 通常のコンクリートは，粗骨材(5mm 以上)，細骨材(5mm 以下)，セメント(10μm 程度)から
構成されており，コンクリートの破壊を支配する要因は，①粗骨材－モルタル界面の欠陥部へ
の応力集中，②セメントペーストの強度，③骨材－ペースト間の付着強度などが考えられる．
RPC はこれらを改善し，強度を高めるため以下の思想で設計されている 33)． 
 1) 骨材の最大寸法を 0.5mm 以下(RPC200 では 4mm 以下)とし，骨材とモルタル界面の欠陥を
小さくして応力集中を緩和する． 
 2) セメントと骨材を含めた粉体の粒度分布を最密充填構造とし，単位水量を最小にすること
で，水セメント比を小さくし，モルタルの強度を高める． 
 3) セメント，混和材もしくは骨材を高温で反応させ，水和生成物により骨材とペースト間の
付着強度を高める． 
 4) 高強度になるほど脆性的な挙動を示すため，鋼繊維を混入してじん性を高める． 
(2) RPC の構成材料および配合 
 RPC の構成材料は，表-2.18 のとおりセメント，高性能減水剤，シリカフューム，微細石英，
骨材および鋼繊維であり，それぞれ以下のようなものが使用されている 33)． 
 1) セメントには，C3A が少ないタイプⅡ(中庸熱)またはタイプⅤ(耐硫酸塩)が用いられる．
C3A が多いセメントは高性能減水剤の効果を小さくするうえ，高粉末度の場合に単位水量
が多くなるため適さない． 
 2) 高性能減水剤はナフタリン系なども用いられるが，減水性能がさらに優れるポリカルボン
酸系の減水剤が適している． 
 3) 微粉末材料としては，シリカフュームが使用され，セメントに不足している微粒分を補い，
ペーストを最密充填化し，流動性を向上させ，さらにポゾラン反応により強度および耐久
性を向上させる．未燃カーボンやアルカリなどの不純物が少ないシリカフュームを使用す
ることでより高い流動性が得られる． 
 4) 微細石英は平均粒径が 5～25μm のものがよく，4～10μm の微細石英が 390kg/m3 添加さ
れた例がある．シリカフュームはセメント重量の 25%添加したときに最密充填になるため，
微細石英の代わりにシリカフュームを添加すると流動性が低下し，単位水量が増えること
となる．なお，RPC200 には微細石英は使用されておらず，代わりに沈降シリカが使用さ
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れている． 
 5) 鋼繊維はじん性の付与を目的に混入されている．圧縮強度を高くしたい場合は長さ 3mm
のステンレス製繊維を 600kg/m3(7.6vol.%)，圧縮強度よりじん性を重視する場合は長さ
12.5mm の鋼繊維を 191kg/m3(2.4vol.%)使用されている． 
 6) RPC の骨材は最大径 0.5mm の石英細砂(RPC200 では最大径 4mm)が使用されている． 
 
表-2.18 RPC の基本配合(kg/m3) 33) 
 RPC800 RPC200 
ポルトランドセメント(TypeⅤ) 1000 955 
シリカフューム 230 229 
石英細砂 500 1051 
微細石英(4～10μm) 390 － 
沈降シリカ(35m2/g) － 10 
高性能減水剤(ポリカルボン酸系) 18 13 
鋼繊維 630 191 
水 180 153 
 
(3) 力学的特性 
 RPC には，RPC800 と RPC200 とがあり，RPC800 ではプレス成形および 250～400℃の高温養
生が行われ，圧縮強度は 490～680N/mm2 となる(表-2.19)．さらに，骨材を砂から鋼粉末に置き
換えることで 810N/mm2 の圧縮強度を示したとされている 33)．一方，RPC200 に関しては，プ
レス成形せず，養生方法も蒸気養生であるが，圧縮強度は 170～230N/mm2 であり，通常のコン
クリートの 5 倍程度となる． 
 
表-2.19 RPC の力学的特性 33) 
 単位 RPC800 RPC200 
圧縮強度 N/mm2 490～680 170～230 
曲げ強度 N/mm2 45～102 25～60 
破壊エネルギー kJ/m2 1.2～2 15～40 
静弾性係数 kN/mm2 63～74 62～66 
動弾性係数 kN/mm2 32～36 59～61 
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2.2 最新の研究 
 
2.2.1 収縮低減型高強度コンクリート 
 高強度コンクリートは水セメント比が低く，セメント量が多いため，自己収縮が大きくなる
傾向にある．自己収縮が大きいと，ひび割れが発生しやすくなったり，鉄筋が自己収縮を拘束
することで残留応力が発生し，見かけ上，曲げひび割れ強度やせん断ひび割れ強度が低下する
ことなどが懸念される．そこで，①収縮低減剤と②プレウエッチングした人工軽量骨材による
セルフキュアリング(図-2.11)により自己収縮を低減した低収縮型高強度コンクリートが開発
された 36)，37)．低収縮型高強度コンクリートの使
用材料，配合，圧縮強度試験結果および自己収縮
試験結果をそれぞれ，表-2.20，表-2.21，図-2.12
および図-2.13 に示す．低収縮型高強度コンクリ
ートは人工軽量骨材の混入により圧縮強度は若干
低下するが，自己収縮は収縮低減対策を実施しな
いコンクリートの 1/3 程度になることが確認され
ている．低収縮型高強度コンクリートの設計基準
強度は 120N/mm2 であり，アキバブリッジに適用
された 36)，37)． 
 
表-2.20 コンクリートの使用材料 37) 
材料 記号 仕 様 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
細骨材 S 安山岩砕砂，表乾密度 2.64g/cm3，吸水率 1.88%，粗粒率 2.86 
G 安山岩砕石，表乾密度 2.67g/cm3，吸水率 1.16%，粗粒率 6.76 粗骨材 
JL 人口軽量骨材(石炭灰人工骨材)，表乾密度 1.75g/cm3，吸水率 16.5% 
RA 収縮低減剤，低級アルコール系 
SP 高性能減水剤，ポリカルボン酸系 
混和剤 
DA 消泡剤，アルコール系 
 
表-2.21 コンクリートの配合 37) 
単位量(kg/m3) 
種類 
ｽﾗﾝﾌﾟﾌﾛｰ 
(mm) 
W/C 
（%） 
Air 
(%) 
Gvol 
(m3/m3) W C S G JL 
RA 
(P×%) 
SP 
(P×%) 
高流動自己充填型 650±50 17.0 1.5 0.30 155 912 618 639 105 0.5 1.5 
振動締固め併用型 400±100 18.0 1.5 0.35 160 890 491 773 105 0.5 1.0 
 
 
図-2.11 セルフキュアリング効果 37) 
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図-2.12 圧縮強度の試験結果 37) 
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図-2.13 自己収縮ひずみの試験結果 37) 
 
 アキバブリッジは，設計基準強度が 120N/mm2 の低収縮型高強度コンクリートを使用した歩
道橋で，橋長 63m，最大支間 33m，幅員 8.8m の 2 径間連続桁橋である(写真-2.15)．桁高を低
減できること，および少数主桁で透過性のあるデザインが可能となることから，高強度コンク
リートが適用された．普通強度コンクリートを使用した場合との比較を表-2.22 に示す．桁高
および断面積はともに普通強度のコンクリートを使用した場合の 40%程度となっており，設計
基準強度が 120N/mm2 の高強度コンクリートを使用することで，桁高の低減および主桁自重の
軽減が可能になることがわかる． 
 
表-2.22 普通強度のコンクリートを使用した場合との比較 37) 
 
低収縮型超高強度 
コンクリート 普通コンクリート 
桁高（mm） 1200（63%） 1900 
断面積(m2) 3040（63%） 4812 
 
 
写真-2.15 完成状況 37) 
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2.2.2 高強度コンクリート用粗骨材の選定方法 
 高強度コンクリートにおいて，粗骨材はコンクリートの圧縮強度に及ぼす影響が大きいとさ
れている．JIS A 5005 などで指標となっている絶乾密度や吸水率は低品質の骨材を除外するに
は有効であるが，これらの指標のみで粗骨材がコンクリートの圧縮強度に及ぼす影響を評価す
ることはできない．そこで，圧縮強度やヤング係数など，砕石の物性を測定し，それらがコン
クリートの圧縮強度に及ぼす影響が検討されている 38)，39)． 
 実験条件を表-2.23 に示す．この実験では，コンクリートの圧縮強度 Fc，各コンクリートか
ら粗骨材を除いた等価モルタル(ベースモルタル)の圧縮強度 Fm，砕石の圧縮強度 Fg，および砕
石のヤング係数を測定し，Fc / Fm を指標として粗骨材がコンクリートの圧縮強度に及ぼす影響
を評価している．すなわち，Fc / Fm が小さい砕石ほど，コンクリートの圧縮強度に及ぼす影響
が大きいと評価される．なお，砕石の圧縮強度およびヤング係数は，原石からコア(φ5×10cm)
を採取し，JIS M 0302「岩石の圧縮強さ試験方法」および JIS A 1149「コンクリートの静弾性係
数試験方法」に準拠して求められた(写真-2.16)． 
 
表-2.23 実験の条件 38) 
水結合材比 15～65% 
コンクリートの圧縮強度 20～180N/mm2 
粗骨材種類 最大寸法 20mm の砕石 8 種類 
(安山岩 2 種類，硬質砂岩 2 種類，石灰岩 3 種類，石英片岩 1 種類)
粗骨材の絶対体積 0.36m3/m3 
細骨材の種類 安山岩砕砂 
結合材 
普通ポルトランドセメント 
高強度用結合材(普通ポルトランドセメント：スラグ石こう系混和
材：シリカフューム＝7：2：1) 
 
  
写真-2.16 原石からのコア採取と圧縮強度試験の状況 38) 
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 Fc / Fm と Fg / Fm の関係を図-2.14 に示す．Fc / Fm は Fg / Fm＞2.5 の場合におおむね 1.0±0.1
の範囲にあるが，Fg / Fm が 2.5 を下回ると低下し，Fg / Fm≦1.5 で顕著に低下している．これは
モルタルの圧縮強度に対し，砕石の圧縮強度が十分高くないとコンクリートの圧縮強度が低下
する場合があることを意味している． 
 Fc / Fm と砕石のヤング係数の関係を図-2.15 に示す．砕石の強度 Fg がモルタルの強度 Fm に
対して十分大きくない場合(Fg / Fm≦1.5)は，Fc / Fm と砕石のヤング係数との間には負の相関が
認められ，砕石のヤング係数が大きいほどコンクリートの圧縮強度が低下する傾向にある．こ
れは，砕石のヤング係数が大きいと，ベースモルタルとのヤング係数の差が大きくなり、砕石
とモルタルの界面における応力集中が大きくなるためと考えられる。これらの結果より，採石
場の原石からコア(φ5×10cm)を採取し，砕石の圧縮強度とヤング係数を測定し，高強度コンク
リート用の粗骨材の評価指標として用いることは有効であると述べられている 38)，39)． 
 
 
図-2.14 Fc / Fm と Fg / Fm の関係 38) 
 
図-2.15 Fc / Fm と砕石のヤング係数の関係 38) 
 
2.2.3 超高強度繊維補強コンクリート 
 超高強度繊維補強コンクリート(UFC)は，圧縮強度の特性値が 150N/mm2 以上，引張強度の特
性値が 5N/mm2 以上の繊維補強を行ったセメント質複合材である 40)．フランスで開発された
RPC(反応性粉体コンクリート)を日本に技術導入し
たものであり，構成材料の粒度分布を調整し，最密
充填にすることで高強度および高耐久性を実現する
ものである(図-2.16)．日本では土木学会から設計・
施工指針(案)が発刊されており 40)，プレミックスの
標準配合粉体を使用し，水セメント比が 24%以下で，
さらに，引張強度 2000N/mm2 以上，直径 0.1～0.25mm，
長さ 10～20mm の鋼繊維を 2.0vol.%以上混入したも
のが標準とされている．なお，これらの条件と異な
UFC 
 
図-2.16 最密充填のイメージ 41) 
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る材料を使用する場合は，超高強度繊維補強コンクリートの強度特性，耐久性および施工性に
関する諸物性が指針(案)に示された値と同等以上であることを確認することとなっている 40)． 
 超高強度繊維補強コンクリートの配合を表-2.24 に示す．プレミックスの標準配合粉体は，
粒径 2.5mm 以下の骨材，粒径 1μm 以下のシリカフューム，平均粒径 10μm のセメントに加え，
最密充填となるようシリカフュームとセメントの中間的な粒径を有する石英質粒子(粒径 2～20
μm の珪石粉など)が混合されている(表-2.25)． 
 超高強度繊維補強コンクリートを打設した後は標準熱養生と呼ばれる蒸気養生が行われる
(図-2.17)．標準熱養生後の材料特性を表-2.26 に示す．また，曲げ強度試験における応力と変
位の関係を図 2-18 に示す．曲げ強度試験では，初期ひび割れが発生(20～30N/mm2)した後，鋼
繊維の架橋効果で曲げ抵抗が増大し，曲げ強度は 40～45N/mm2 にまで達する．最大応力後も，
鋼繊維の架橋効果により，ねばり強い曲げ特性を示している．これらの特性により，超高強度
繊維補強コンクリートは，鉄筋を配置することなく，橋梁のような桁部材に適用することが可
能となる 41)． 
 
表-2.24 超高強度繊維補強コンクリートの配合 
水 
W 
標準配合粉体 
P 
鋼繊維 
SF 
専用減水剤 
SP 
175 2254 157 24 
      *水は専用減水剤 24kg/m3 を含む 
 
 
 
図-2.17 標準熱養生 40) 
 
図-2.18 曲げ応力と変位の関係 41) 
 
表-2.25 標準配合粉体の構成範囲 42)  表-2.26 標準熱養生後の材料特性 41) 
構成材料 質量混合比(%)  圧縮強度 (N/mm2) 200 
低熱ポルトランドセメント 33～45  曲げ強度 (N/mm2) 45 
シリカフューム 7～22  引張強度 (N/mm2) 11 
石英質粒子(中間粒子) 10～24  乾燥収縮 (μ) 50 
骨材 28～42  クリープ係数(－)  0.4 40) 
 
(kg/m3) 
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 超高強度繊維補強コンクリートが使用された酒田みらい橋(歩道橋)の架設状況および完成状
況をそれぞれ，写真-2.17 および写真-2.18 に示す 43)．超高強度繊維補強コンクリートは，高
強度で鉄筋を必要としないため，部材は 8cm 程度にまで薄くでき，軽量化と長支間化を実現し
ている．この他にも歩道橋 44)，道路橋 45)，床版 46)など，さまざまな構造物に適用されており，
構造物の軽量化，スパンの長大化，低桁高化，高耐久性化を実現している． 
 
 
写真-2.17 酒田みらい橋の架設状況 41) 
 
 
写真-2.18 酒田みらい橋の完成状況 41) 
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2.2.4 エトリンガイト系超高強度繊維補強コンクリート 
 エトリンガイト系超高強度繊維補強コンクリートは，日本で独自に開発された技術であり，
水和の初期段階におけるエトリンガイトの生成と，その後のセメントの水和ならびにポゾラン
材の活性によって微細空隙を埋め，化学的に緻密化された硬化体を形成し，高強度と高耐久性
を実現している 41)．強度特性，耐久性および施工性に関する各種材料試験が実施され，土木学
会の超高強度繊維補強コンクリートの設計・施工指針(案)40)を満足することが確認されている． 
 エトリンガイト系超高強度繊維補強コンクリートの配合を表-2.27 に示す．エトリンガイト
系超高強度繊維補強コンクリートでは，経済性を考慮し，骨材は結合材とプレミックスせず，
表面水を有する骨材として使用することを標準としている 41)．また，鋼繊維は，長さ 15mm と
22mm の 2 種類を混合したものであり，長さが異なる鋼繊維を適切に混合することによって，
優れた流動性，鋼繊維の分散性および高い曲げ強度を実現している． 
 基本養生は図-2.19 に示すとおり，5～40℃の湿潤養生（一次養生）を行った後，最高温度 85℃
の蒸気養生（二次養生）を 20～24 時間行うこととしている．基本養生終了後の材料特性を表
-2.28 に示す．最密充填による超高強度繊維補強コンクリートと同等の性状が得られている． 
 エトリンガイト系超高強度繊維補強コンクリートに関しても，道路橋 41)，水路橋 47)などに使
用され，軽量化，長スパン化，高耐久性化などを実現している．エトリンガイト系超高強度繊
維補強コンクリートが使用されたアクアタウン橋梁の主桁断面図および主桁の完成状況をそれ
ぞれ，図-2.20 および写真-2.19 に示す．エトリンガイト系超高強度繊維補強コンクリートを使
用することで，通常の JIS 桁に比べ，主桁自重が 35%軽減されている 41)． 
 
表-2.27 エトリンガイト系超高強度繊維補強コンクリートの配合 
単位量(kg/m3) 
フロー値 
(mm) 
水結合材比
(%) 
空気量 
(%) 水 結合材 専用骨材 
専用 
高性能減水剤 
専用 
鋼繊維 
250±20 15 2.0 195* 1287 905 32.2 
137.4 
(1.75vol.%) 
 *専用高性能減水剤 32.2kg/m3 を含んだ値 
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図-2.19 基本養生 
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表-2.28 材料強度の特性値 
項 目 単位 特性値 
圧縮強度 N/mm2 180 
ひび割れ発生強度 N/mm2 8.0 
引張強度 N/mm2 8.8 
ヤング係数 kN/mm2 46 
ポアソン比 － 0.2 
熱膨張係数 1/℃ 13.0×106 
二次養生開始以降 μ 400～450 収縮ひずみ 
二次養生終了以降 μ 50 
クリープ係数 － 0.7 
透気係数 m2 4.5×10-20 
塩化物イオンの拡散係数 cm2/年 0.0017 
細孔空隙量 vol.% 3～4 
 
1S15.2　
プレテンション
1S15.2　
プレテンション
鉄筋　D10
プレテンション
1S15.2
プレテンション
45
0
1S15.2
50
0
610640
700 700  
              a) JIS 桁         b) 超高強度繊維補強コンクリート桁 
図-2.20 主桁断面(JIS 桁との比較)41) 
 
 
写真-2.19 製作後の PC 桁 41) 
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第３章 高強度鋼繊維補強モルタルの開発 
 
3.1 はじめに 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルの開発の流れを図-3.1 に示す．高強度鋼繊維補強モルタルを開発
するにあたっては，事前試験により配合を決定した後，各種材料試験を行い，PC 構造物に適用
する際に必要な物性を検証した 1)． 
 高強度鋼繊維補強モルタルは経済性を考慮し，通常のコンクリート用の製造設備で水，セメ
ント，細骨材などを計量した後，バッチミキサで練り混ぜるノンプレミックス方式で製造する
こととした．また，セメントには高強度コンクリート用のセメントとして実績のあるシリカフ
ューム混入セメントを，細骨材には JIS A5308 附属書 1 に適合する通常のコンクリート用のも
のを使用することとした．養生方法に関しては，早期に強度を発現させること，およびクリー
プ・乾燥収縮によるプレストレスの低下を最小限にすることを目的として，蒸気養生を行うこ
ととした． 
 
事前試験による配合の決定 
↓ 
各種材料試験の実施 
↓ 
物性の確認 
 
図-3.1 高強度鋼繊維補強モルタルの開発の流れ 
 
 
3.2 事前試験による配合の検討 
 
3.2.1 試験方法 
 事前試験では表-3.1 の試験を実施し，高強度鋼繊維補強モルタルの設計基準強度，水セメン
ト比 W/C，単位水量，細骨材の種類，鋼繊維の種類および混入率を決定した．事前試験におけ
る使用材料および配合をそれぞれ，表-3.2 および表-3.3 に示す．モルタルの配合は，空気量を
2.0%に設定し，W/C，単位水量，細骨材の種類，鋼繊維の種類および混入率をパラメータとし
た 14 種類とした．鋼繊維は外割で混入し，その混入率はモルタルに対する体積百分率とした． 
 モルタルの練混ぜ方法および蒸気養生の養生方法をそれぞれ，図-3.2 および図-3.3 に示す．
蒸気養生の前置き期間は，高強度鋼繊維補強モルタルの凝結試験の結果(始発 19.5 時間，終結
22.5 時間)から 24 時間以上と決定した．これは遅れエトリンガイトの生成を避けるため，凝結
が終結するまでは蒸気養生を行うべきではないと考えたためである 2)．ただし，凝結終結時に
は強度が発現しておらず脱枠できないため，型枠を脱枠した後に蒸気養生する場合は，前置き
期間を 48 時間まで長くすることとした．最高温度および最高温度の保持期間に関しては
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UFC(超高強度繊維補強コンクリート)の標準熱養生 3)を簡素化し，それぞれ 60℃および 24 時間
とした． 
 
表-3.1 事前試験での試験項目 
試験項目 試験方法 備 考 
①フロー試験 JIS R 5201 落下なし 
②スランプフロー試験 JIS A 1150  
③空気量試験 JIS A 1128 圧力法 
JSCE-G 505 円柱供試体(φ5×10cm) ④圧縮強度試験 
JIS A 1108 円柱供試体(φ10×20cm) 
⑤曲げ強度試験 JIS A 1106 角柱供試体(4×4×16cm) 
 
表-3.2 事前試験における使用材料 
材 料 記号 仕 様 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
水 W 上水道水 
砕砂-1(岩間産)，表乾密度 2.68g/cm3，吸水率 1.04%，F.M.2.82 
山砂(麻生産)，表乾密度 2.60g/cm3，吸水率 2.47%，F.M.2.91 
砕砂-2(東根市産)，表乾密度 2.57g/cm3，吸水率 2.59%，F.M.2.95 
細骨材 S 
珪砂(鹿沼産)，絶乾密度 2.60g/cm3 
高張力鋼，引張強度 2000N/mm2 以上，長さ 13mm，径 0.16mm， 
密度 7.85g/cm3 鋼繊維 SF ステンレス鋼，引張強度 400N/mm2，長さ 22mm，径 0.6mm， 
密度 7.85g/cm3 
高性能減水剤 SP ポリカルボン酸系 
 
表-3.3 事前試験における配合 
No. 
W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 
混入率 
(vol.%) 
SF 
種類 
細骨材 
種類* 
W 
(kg/m3) 
C 
(kg/m3) 
S 
(kg/m3) 
1-1 0 － 砕砂-1 210 1313 922 
1-2 
16 
0 － 山砂 210 1313 908 
1-3 1.0 高張力鋼 砕砂-2 200 1176 1023 
1-4 0 － 砕砂-1 210 1235 989 
1-5 0 － 砕砂-2 210 1235 948 
1-6 1.0 高張力鋼 砕砂-2 210 1235 948 
1-7 2.0 高張力鋼 砕砂-2 210 1235 948 
1-8 
17 
0 － 山砂 210 1235 974 
1-9 0 － 砕砂-1 200 1000 1219 
1-10 
20 
0 － 山砂 200 1000 1201 
1-11 0 － 砕砂-1 200 870 1335 
1-12 
23 
0 － 山砂 200 870 1315 
1-13 20 1.0 高張力鋼 珪砂 215 1075 1082 
1-14 22 
2.0 
4.0 ｽﾃﾝﾚｽ鋼 珪砂 232 1055 1053 
    *山砂は，山砂と砕砂-1 とを体積で 1:1 で混合したもの 
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 W 投入  SF 投入  
 ↓  ↓  
空練り 
C＋S 
60 秒 
→ 
1 次練混ぜ 
W＋C＋S 
180 秒 
→ 
2 次練混ぜ 
W＋C＋S＋SF 
120 秒 
 
図-3.2 練混ぜ方法 
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図-3.3 養生方法 
 
3.2.2 試験結果 
 事前試験の結果一覧を表-3.4 に示す．これらの結果に基づき高強度鋼繊維補強モルタルの配
合を検討した． 
 
表-3.4 事前試験の結果一覧 
圧縮強度 
No. 
W/C 
(%) 
フロー 
(mm) 
スランプ 
フロー 
(mm) 
空気量 
(%) 
材齢 3 日 
(N/mm2) 
材齢 28 日 
(N/mm2) 
曲げ強度 
(N/mm2) 
1-1 252 － 3.2 151 160 － 
1-2 
16 
230 － 3.2 147 151 － 
1-3 250 660 2.9 159 163 － 
1-4 262 － 3.1 150 159 － 
1-5 250 740 2.9 161 166 10.0 
1-6 250 730 3.2 154 154 19.3 
1-7 175 550 2.2 153 164 24.9 
1-8 
17 
280 － 2.4 141 152 － 
1-9 291 － 2.0 135 143 － 
1-10 
20 
310 － 1.6 122 140 － 
1-11 303 － 1.5 124 134 － 
1-12 
23 
329 － 2.0 101 116 － 
1-13 20 261 － － 178 － 23.7 
1-14 22 262 － － 160 － 26.8 
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3.2.3 設計基準強度および水セメント比の決定 
 蒸気養生終了後の材齢 3日におけるセメント水比C/Wと圧縮強度との関係を図-3.4に示す．
一般に，鋼繊維が圧縮強度に及ぼす影響は小さいとされていることから 4)，ここでは鋼繊維を
混入していないモルタルで検討した．図-3.4 に示すようにモルタルの圧縮強度は細骨材の種類
の影響を受け，山砂を使用すると圧縮強度が低下することが確認されたため，高強度鋼繊維補
強モルタルには砕砂のみを使用することとした．なお，珪砂を使用しても高い強度は得られた
が，コストの面から砕砂とした． 
 一方，砕砂のみを使用した場合でも圧縮強度は 150N/mm2 程度で頭打ちとなっている．この
ため，一般のコンクリート用の細骨材を用いた高強度鋼繊維補強モルタルでは，圧縮強度のば
らつきを考慮すると，設計基準強度を 150N/mm2 以上とすることは困難であると考えられた．
したがって，高強度鋼繊維補強モルタルの設計基準強度は 120N/mm2 に設定することとし，こ
れを満足する配合強度を，変動係数を 10%と仮定してコンクリート標準示方書 5)に準拠して算
出すると 144N/mm2 となる．配合強度 144N/mm2 を満足する C/W は 5.64 であることから，高強
度鋼繊維補強モルタルの W/C は 17%にすることとした． 
 
y = 14.878x + 60.106
y = 23.978x - 1.0145
80
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4 4.5 5 5.5 6 6.5
セメント水比 C/W
圧
縮
強
度
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/m
m2
)
砕砂-1のみ
山砂＋砕砂-1
f'ck150N/mm2の配合強度
f'ck120N/mm2の配合強度
 
 
図-3.4 セメント水比 C/W と圧縮強度との関係 
 
y = 14.9 x + 60.1 
y = 24.0 x + 1.01 
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3.2.4 単位水量の決定 
 W/C が 17%で鋼繊維を 1.0vol.%混入した場合の単位水量とスランプフローとの関係は図-3.5
に示すとおりであり，単位水量が大きいほどスランプフローが大きくなった．単位水量および
スランプフローは施工できる範囲でなるべく小さくする必要があるが，単位水量が 200kg/m3
では粘性が高いうえ，写真-3.1 に示すとおりファイバーボールも発生したため均質性が確保で
きないと判断された．一方，単位水量が 210kg/m3 では過度な粘性，材料分離およびファイバー
ボールは認められず，施工性は良好と判断された．したがって，高強度鋼繊維補強モルタルの
単位水量は 210kg/m3 とし，スランプフローは 750mm 程度を標準とすることとした． 
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スラ
ンプ
フロ
ー
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m)
W/C=17%、鋼繊維1.0vol.%
 
図-3.5 単位水量とスランプフローとの関係 
 
 
a) 単位水量 210kg/m3 
 
b) 単位水量 200kg/m3 
写真-3.1 スランプフロー試験の状況 
 
ファイバーボール 
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3.2.5 鋼繊維種類の決定 
 鋼繊維の混入率と曲げ強さを表-3.5 に示す．No.1-13 の配合では引張強度が 2000N/mm2 の高
張力鋼の鋼繊維を 1.0vol.%混入し，No.1-14 の配合では引張強度が 400N/mm2 のステンレス鋼の
鋼繊維を 4.0vol.%混入した．また，単位水量はモルタルのフロー(JIS R 5201)がともに 260mm
程度となるよう決定した．表-3.5 からわかるとおり，高張力鋼の鋼繊維を 1.0vol.%混入した場
合とステンレス鋼の鋼繊維を 4.0vol.%混入した場合の曲げ強度に大きな相違は認められず，鋼
繊維の引張強度が高いほど混入率を小さくでき，単位水量も少なくなることがわかる．したが
って，少ない混入率で高い曲げ強さが得られる高張力鋼の鋼繊維を高強度鋼繊維補強モルタル
に使用することとした．なお，鋼繊維の長さは一般に，骨材最大径の 2 倍以上が推奨されてい
るが 4)，長すぎると施工性が低下するため，メーカーの製品の中から細骨材の最大寸法(5mm)
の 2 倍以上で，最も短い鋼繊維 13mm を選択した． 
 
表-3.5 鋼繊維の混入率と曲げ強さ 
No. 
W/C 
(%) 
W 
(kg/m3) 
鋼繊維 
種類 
鋼繊維 
引張強度 
(N/mm2) 
鋼繊維 
混入率 
(vol.%) 
圧縮強度 
(N/mm2) 
曲げ強度 
(N/mm2) 
1-13 20 215 高張力鋼 2000 1.0 178 23.7 
1-14 22 223 ｽﾃﾝﾚｽ鋼 400 4.0 160 26.8 
 
3.2.6 鋼繊維の混入率の決定 
 W/C が 17%，単位水量が 210kg/m3 の場合の鋼繊維の混入率とスランプフローの関係を図-3.6
に示す．鋼繊維混入率 0vol.%，1.0vol.%および 2.0vol.%におけるスランプフローはそれぞれ，
740mm，730mm および 550mm であった．鋼繊維混入率が 2.0vol.%ではスランプフローが大き
く低下し，粘性も過大で施工は困難と判断されたが，鋼繊維混入率が 1.0vol.%まではスランプ
フローの低下はわずかであり，充填性および材料分離抵抗性の面で施工性は良好と判断された．
したがって，鋼繊維混入率の上限は
1.0vol.%とした．一方，鋼繊維混入率
の下限は，収縮ひび割れに対する抵抗
性と圧縮破壊時の状態で決定すること
とした．後述するせん断載荷試験の供
試体で，鋼繊維を混入していないもの
は載荷試験前に収縮ひび割れが発生
(図-5.3 の点線)したのに対し，鋼繊維
を 0.5vol.%混入したものに関してはひ
び割れが発生しておらず，ひび割れ抑
制効果があることが確認された．また，
セメント系の高強度材料は圧縮破壊時
に爆裂する傾向にあるが，写真-3.2 に
500
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図-3.6 鋼繊維混入率とスランプフローの関係 
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示すとおり，鋼繊維を 0.5vol.%を混入した場合は圧縮破壊時の爆裂は発生していない．したが
って，鋼繊維混入率の下限値は 0.5vol.%とした． 
 
 
鋼繊維 0.0vol.% 
 
鋼繊維 0.5vol.% 
 
鋼繊維 1.0vol.% 
写真-3.2 圧縮強度試験後の供試体 
 
3.2.7 配合の決定 
 以上の結果から高強度鋼繊維補強モルタルの使用材料および配合は以下のとおりとし，決定
した配合を表-3.6 に示す．鋼繊維の混入率に関しては 0.5～1.0vol.%としたが，鋼繊維は高価で
あることから，ひび割れや脆性的な破壊の防止を目的として混入する場合は，下限値の 0.5vol.%
を標準とすることとした． 
 1) 細骨材には砕砂を使用する． 
 2) 設計基準強度は 120N/mm2 とし，W/C は 17%とする． 
 3) 単位水量は 210kg/m3 とし，スランプフローは 750mm を標準とする． 
 4) 鋼繊維の種類は高張力鋼とし，その混入率は 0.5～1.0vol.%とする． 
 
表-3.6 決定した高強度鋼繊維補強モルタルの配合 
単位量(kg/m3)* 
f ’ck 
(N/mm2) 
スランプ 
フロー 
(mm) 
W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 
混入率 
(vol.%) W C S SF 
210 1235 948** 40～80 
120 750±100 17 2.0 0.5～1.0 
(210) (401) (369) (5～10) 
   *下段の( )は，モルタル 1m3 あたりの絶対体積(L/m3)．ただし，鋼繊維は外割． 
   **細骨材の表乾密度が 2.57g/cm3 の場合の値．単位細骨材量は単位細骨材絶対体積 369L/m3 と細骨 
    材表乾密度との積で算出できる． 
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3.3 材料試験および構造材としての適合性 
 
3.3.1 試験方法 
 3.2 節で配合を決定した高強度鋼繊維補強モルタルを実際の PC 構造物に適用するには，圧縮
強度のほか，ヤング係数，引張強度，クリープ係数，乾燥収縮ひずみなど，設計に必要な材料
特性を把握する必要があった．また，中性化，凍結融解および塩害に対する抵抗性など，耐久
性に関する性状も確認する必要があった．そこで，表-3.7 に示す材料試験を行い，高強度鋼繊
維補強モルタルの材料特性を確認することとした．なお，塩化物イオンの拡散係数は以降，塩
化物拡散係数と略記する． 
 
表-3.7 材料試験における試験項目 
試験項目 試験方法 備 考 
①圧縮強度試験 JIS A1108 円柱供試体(φ10×20cm) 
②静弾性係数試験 JIS A1149 コンプレッソメータ使用 
③割裂引張強度試験 JIS A 1113 円柱供試体(φ10×20cm) 
④曲げ強度試験 JIS A 1106 角柱供試体 
⑤クリープ試験 JIS 原案  
⑥乾燥収縮試験 JIS A 1129  
⑦自己収縮試験 埋込みひずみ計  
⑧促進中性化試験 JIS A 1153  
⑨凍結融解試験 JIS A 1148(A 法) 水中凍結水中融解 
⑩塩化物拡散係数試験 JSCE-G572 浸せき法 
 
(1) 使用材料および配合 
 材料試験における使用材料を表-3.8 に示す．高強度鋼繊維補強モルタルに対応できる製品工
場が限定されたことから，細骨材には東根市産の砕砂を使用することとした．また，鋼繊維に
は 3.2 節で選定した高張力鋼を使用することとした．配合は表-3.9 のとおりとし，鋼繊維の混
入率が異なる 4 種類とした．なお，配合 No.2-1 および No.2-4 は，表-3.6 で決定した配合とは
異なるが，鋼繊維の混入が試験の障害になる場合(蛍光 X 線分析)や鋼繊維の影響が物性に与え
る影響が小さいと考えられる場合(中性化試験，凍結融解試験)は，試験を簡素化するため鋼繊
維を混入しない配合(No.2-1)で試験した．また，鋼繊維混入率と曲げ強度の関係を検討するため，
曲げ強度試験に関しては SF 混入率が 2vol.%の配合(No.2-4)でも試験した．練混ぜ方法および養
生方法はそれぞれ，3.2 節の図-3.2 および図-3.3 と同様とした． 
 
表-3.8 使用材料 
材 料 記号 仕 様 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
水 W 上水道水 
細骨材 S 砕砂(東根市産)，表乾密度 2.57g/cm3，吸水率 2.59%，F.M2.95 
鋼繊維 SF 高張力鋼，引張強度 2000N/mm
2 以上，長さ 13mm，径 0.16mm， 
密度 7.85g/cm3 
高性能減水剤 SP ポリカルボン酸系 
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表-3.9 材料試験における配合 
単位量(kg/m3) 
配合 
No. 
スランプ 
フロー 
(mm) 
W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 
混入率* 
(vol.%) W C S SF 
SP/C 
(%) 
2-1 0.0 0 
2-2 0.5 40 
2-3 1.0 80 
2-4 
750±100 17 2.0 
2.0 
210 1235 948 
160 
3.0 
 
(2) 各種強度試験 
 強度試験として，圧縮強度試験(JIS A 1108)，静弾性係数試験(JIS A 1149)，割裂引張強度試験
(JIS A 1113)および曲げ強度試験(JIS A 1106)を行った． 
 
(3) クリープ試験 
 クリープ試験は JIS 原案(コンクリートの圧縮クリープ試験方法案)を準用して行った 6)．クリ
ープ試験供試体および試験状況をそれぞれ，図-3.7 および写真-3.3 に示す．供試体は，一辺が
100mm の正方形断面で長さが 320mm の角柱とし，断面の中心に PC 鋼棒を貫通させるための
孔(φ36mm)をあけた．荷重は，孔に貫通させた PC 鋼棒(φ32mm)により 3 体一組で載荷し，載
荷荷重は約 450kN とした．この載荷荷重は，供試体に発生する圧縮応力度が載荷時の圧縮強度
(150N/mm2)の 1/3 になるように決定した．載荷は，蒸気養生終了後の材齢 3 日から行った．載
荷荷重の管理は PC 鋼棒に貼付したひずみゲージにより行い，ひずみゲージの値が初期値に対
し±2%以内となるよう定期的に再緊張して調整した．供試体のひずみはコンタクトゲージによ
り測定した． 
 
支圧板 ナットPC鋼棒(φ32mm)孔(φ36mm)
100 320 320 320
100
断面図 側面図
(単位：mm)  
 
図-3.7 クリープ試験供試体 
 
写真-3.3 クリープ試験状況 
 
(4) 乾燥収縮試験 
 乾燥収縮試験は，JIS A 1129 に準拠して行った．供試体は，クリープ試験と同様とし，供試
体断面の中心部には直径 36mm の孔をあけた．これは，供試体の乾燥状態をクリープ試験と同
一にするためである．乾燥収縮ひずみは蒸気養生終了後の材齢 3 日より測定を開始した． 
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(5) 促進中性化試験 
 促進中性化試験は JIS A 1153 に準拠して行った．供試体は，一辺が 100mm の正方形断面で，
長さが 400mm の角柱とし，蒸気養生終了後，温度 20℃，相対湿度 60%の恒温恒湿室に 4 週間
静置した後に中性化を促進させた．促進中性化の条件は，温度 20℃，相対湿度 60%，CO2 濃度
5%とした． 
 
(6) 凍結融解試験 
 凍結融解試験は JIS A 1148 に準拠した．供試体は一辺が 100mm の正方形断面で長さが 400mm
の角柱とし，蒸気養生終了後，4 週間 20℃の水中で養生した後に凍結融解試験を行った．試験
条件は水中凍結水中融解の A 法とした．所定のサイクルになった段階で，供試体の相対動弾性
係数と質量減少率を測定した． 
 
(7) 塩化物拡散係数試験 
 見掛けの塩化物拡散係数は JSCE-G572-2003(浸漬によるコンクリート中の塩化物イオンの見
掛けの拡散係数試験方法案)に準拠して求めた．供試体は図-3.8 のとおり，直径 100mm，高さ
200mm の円柱とし，供試体の上下 25mm を切断し，試験面以外をエポキシ樹脂でコーティング
した後に 10%の塩化ナトリウム水溶液に 26 ヶ月浸漬した．26 ヶ月後のモルタル中の塩化物イ
オン濃度を蛍光 X 線分析装置(XRF)により測定し，見掛けの塩化物拡散係数を求めた．塩化物
イオン濃度の測定範囲は，円柱供試体から切り出した分析試料のうち，斜線の部分とした(図
-3.9)． 
 
上面
100
20
30
Cl-濃度分析面
15
0
30
上面　
側
面
分析試料
15
0
エポキシ樹脂
コーティング
分析試料
下面
単位；ｍｍ
下面
モルタル；「高強度繊維補強モルタル」円柱供試体
[Φ100×150]
 
図-3.8 塩化物拡散係数試験用の供試体 
 
(上下縁切断後) 
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Cl-濃度マッピング分析範囲
分析試料
上
面
下
面
10mm
10
mm
 
図-3.9 塩化物イオン濃度の分析範囲 
 
3.3.2 強度性状 
 材料試験における各種強度試験の結果を表-3.10 に示す．この表の結果には，第 4 章の曲げ
載荷試験および第 5 章のせん断載荷実験における強度試験結果も含まれている．これらの結果
を基に高強度鋼繊維補強モルタルの強度性状を検討した． 
 
表-3.10 各種強度試験の結果 
圧縮強度 ヤング係数 
配合 
No. 
SF 
混入率 
(vol.%) 
材齢 3 日 
(N/mm2) 
材齢 28 日 
(N/mm2) 
材齢 3 日 
(kN/mm2) 
材齢 28 日 
(kN/mm2) 
曲げ強度 
(N/mm2) 
割裂 
引張強度 
(N/mm2) 備 考 
161 166 37.3 38.0 10.0 － 事前試験 1-5 
165 163 39.0 36.3 9.5 7.3  
168 170 － 39.4 － 9.9 せん断載荷実験 
173 185 － 41.2 12.2 8.0 曲げ載荷実験 
145 － 36.7 － － － クリープ試験 
2-1 0.0 
155 － 36.3 － － － 浸漬試験 
145 － 36.7 － － － クリープ試験 
2-2 0.5 
165 176 － 40.5 14.3 8.7 せん断載荷実験 
153 － 36.9 － － － クリープ試験 
152 166 37.8 38.2 15.2 －  
154 154 － 39.3 19.3 7.8 事前試験 1-6 
169 173 39.6 38.0 19.7 9.0  
161 174 － 40.5 21.2 9.5 せん断載荷実験 
2-3 1.0 
170 185 － 41.5 17.0 8.8 曲げ載荷実験 
2-4 2.0 153 164 37.6 38.0 24.9 － 事前試験 1-7 
 注) 曲げ強度および割裂引張強度は材齢 3 日の結果 
 
浸
せ
き
面 
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3.3.3 圧縮強度 
 圧縮強度の度数分布を図-3.11 に，圧縮強度の平均値と変動係数を表-3.11 に示す．圧縮強度
の試験結果はすべて，設計基準強度 120N/mm2 を超えており，設計基準強度を下回るデータは
なかった．また，変動係数は材齢 3 日で 5.7%であり，配合を定める際に想定した 10%を下回っ
ている．コンクリート標準示方書【設計編】7)に準拠し，式(3.1)により材齢 3 日の圧縮強度の
特性値を算出すると 144N/mm2 となり，設計基準強度 120N/mm2 を満足している． 
 
              645.1'' cmck ff                (3.1) 
 ここに，f ’ck は圧縮強度の特性値(N/mm2)，f ’cm は圧縮強度の平均値(N/mm2)，σは標準偏差
(N/mm2)である． 
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b) 材齢 28 日 
 
図-3.10 圧縮強度の度数分布 
 
表-3.11 圧縮強度の平均値と変動係数 
 
記号 単位 
材齢 3 日 
(蒸気養生直後) 材齢 28 日 
圧縮強度の平均値 f'cm N/mm2 159 171 
データ数 N － 15 11 
標準偏差 σ N/mm2 9.1 9.4 
変動係数 V % 5.7 5.5 
圧縮強度の特性値 f'ck N/mm2 144 156 
 
 
- 51 - 
3.3.4 ヤング係数 
 高強度鋼繊維補強モルタルの応力とひずみとの関係の一例を図-3.11 に示す．通常のコンク
リートでは，曲げ耐力を算出する際の応力－ひずみ曲線は 2 次曲線とされるが，高強度鋼繊維
補強モルタルの応力とひずみとの関係はほぼ直線となることがわかる．また，応力とひずみの
関係に鋼繊維混入率による差はほとんどなく，鋼繊維混入率が 1.0vol.%までの範囲では，鋼繊
維が終局ひずみや応力－ひずみ曲線に及ぼす影響はほとんどないと考えられる． 
 圧縮強度とヤング係数との関係を図-3.12 に示す．式(3.2)は高強度コンクリートを用いた PC
構造物の設計施工規準に示されている高強度コンクリートのヤング係数の推定式である 8)．高
強度鋼繊維補強モルタルのヤング係数は，式(3.2)より小さく，式(3.2)を 0.85 倍した計算値とほ
ぼ一致している．高強度鋼繊維補強モルタルは粗骨材を使用していないことから，一般の高強
度コンクリートに比べヤング係数が小さくなるものと考えられる． 
 
4/1'5.12 cc fE                 (3.2) 
 
 ここに，Ec はヤング係数(kN/mm2)，fc'はコンクリートの圧縮強度(N/mm2)である．式(3.2)の適
用範囲は 60～160N/mm2 とされている． 
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図-3.11 応力とひずみとの関係例 
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図-3.12 圧縮強度とヤング係数との関係 
 
3.3.5 割裂引張強度 
 高強度鋼繊維補強モルタルの圧縮強度と割裂引張強度との関係を図-3.13 に示す．なお，鋼
繊維混入率 2.0vol.%では割裂引張強度の試験は実施していない．図中の太線はコンクリート標
準示方書に示されている引張強度の推定式であり，式(3.3)により求めた値である 7)． 
 図-3.13 より，割裂引張強度の実測値は式(3.3)を上回っており，高強度鋼繊維補強モルタル
の割裂引張強度は式(3.3)により安全側に評価できることが確認された．式(3.3)の適用範囲は設
計基準強度が 80N/mm2 までのコンクリートとされているが，設計基準強度が 120N/mm2 の高強
度鋼繊維補強モルタルの割裂引張強度の評価にも適用できると考えられる． 
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3/2'23.0 ct ff                 (3.3) 
 
 ここに，ft は引張強度(N/mm2)，f 'c は圧縮強度(N/mm2)である． 
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図-3.13 圧縮強度と割裂引張強度との関係 
 
3.3.6 曲げ強度 
 鋼繊維の混入率と曲げ強度との関係を図-3.14 に示す．ここでの曲げ強度は，曲げ強度試験
において荷重が最大になった時点のものであり，供試体にひび割れが発生した時点のものでは
ない．この図からわかるとおり，高強度鋼繊維補強モルタルの曲げ強度は鋼繊維の混入率に比
例して大きくなっている． 
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図-3.14 鋼繊維の混入率と曲げ強度との関係 
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3.3.7 クリープおよび乾燥収縮 
 クリープ試験および乾燥収縮試験の結果をそれぞれ，図-3.15 および図-3.16 に示す．これら
の試験結果は水セメント比が 17%，鋼繊維の混入率が 0vol.%，0.5vol.%および 1.0vol.%のもの
であり，それぞれが 3 体の供試体の平均値である．比較のため通常の PC 構造物に使用される
普通コンクリート(W/C35%)の試験結果も示した 9)．高強度鋼繊維補強モルタルのクリープ係数
は，載荷から 1 年後において 0.75 程度であり，普通コンクリートに比べ小さいことがわかる．
一方，蒸気養生後の乾燥収縮ひずみは，400μ程度であり，普通コンクリートと同程度となって
いる．また，クリープ係数および乾燥収縮ひずみともに，鋼繊維混入率による差はほとんど認
められず，鋼繊維混入率はクリープおよび乾燥収縮特性にほとんど影響しないことがわかる． 
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図-3.15 クリープ試験結果 
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図-3.16 乾燥収縮試験結果 
 
 なお，高強度鋼繊維補強モルタルの自己収縮ひずみに関しては埋込みひずみ計 10)により，蒸
気養生終了後(材齢 3 日)から 1 年後まで計測したが，図-3.17 のとおり，200μ程度以下であり，
乾燥の影響がないため乾燥収縮ひずみよりも若干小さくなることが確認された．ただし，蒸気
養生中に発生する自己収縮ひずみに関しては測定しておらず，今後の課題と考えられる． 
 
-250
-200
-150
-100
-50
0
0 91 182 273 364
経過時間(日)
ひ
ず
み
(μ
)
 
図-3.17 自己収縮試験の結果 
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3.3.8 中性化に対する抵抗性 
 促進中性化試験の結果およびフェノールフタレイン溶液の噴霧状況をそれぞれ，図-3.18 お
よび写真-3.4 に示す．高強度鋼繊維補強モルタルは，促進中性化試験を 2 年実施しても中性化
深さは 0mm であり，中性化に対し，十分な耐久性を有していると考えられる． 
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図-3.18 促進中性化試験の結果 
 
 
写真-3.4 フェノールフタレイン溶液の噴霧状況 
 
3.3.9 凍結融解抵抗性 
 凍結融解試験における供試体の相対動弾性係数および質量減少率をそれぞれ，図-3.19 およ
び図-3.20 に示す．鋼繊維の混入により凍結融解抵抗性は向上するとされているため，今回の
試験は鋼繊維を混入しないモルタルで行った 4)．なお，供試体のフレッシュ時の空気量は 2.2%
であった． 
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図-3.19 凍結融解試験の結果 
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図-3.20 質量減少率 
 
 コンクリート標準示方書では，厳しい環境条件において高い耐久性が要求される場合は相対
動弾性係数を 95%以上に設定するのが望ましいとされている 7)．高強度鋼繊維補強モルタルは
480 サイクルでも相対動弾性係数はほとんど低下しおらず，95%以上を満足している．また，
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供試体の質量減少率も 480 サイクルで 0%であり，供試体にスケーリングやひび割れは認めら
れなかった(写真-3.5)．したがって，高強度鋼繊維補強モルタルは，空気量が 2%程度と少ない
が十分な凍結融解抵抗性を有していると考えられる． 
 
 
a) 表側 
 
b) 裏側 
写真-3.5 凍結融解試験後の供試体の状況(480 サイクル) 
 
3.3.10 見掛けの塩化物拡散係数 
(1) 塩化物イオン濃度の測定結果 
 XRF により測定した浸漬期間 26 ヶ月後における供試体内部の塩化物イオン濃度の分布を図
-3.21 および表-3.12 に示す．XRF で測定される塩化物イオン濃度は，モルタルの単位質量あ
たりの塩化物イオンの濃度(kg/kg)であるが，これにモルタルの単位体積質量(2393kg/m3)をかけ
ることで単位体積あたりの塩化物イオン濃度(kg/m3)に換算できる．図-3.21 の色が付いた部分
は塩化物イオン濃度が 500ppm 以上の箇所であるが，500ppm は発錆限界 1.2kg/m3[≒500×
10-6(kg/kg)×2393(kg/m3)]に相当する．図-3.21 より，2 年以上塩水に浸漬してもモルタルの塩化
物イオン濃度が発生限界に達するのは表面から 5mm 以下の範囲であることがわかる． 
 
表-3.12 塩化物イオン濃度 
中心からの 
距離(mm)→ 5 3.9 2.8 1.7 0.6 -0.6 -2.8 -3.9 -3.9 -5 
深さ(mm)↓ 塩化物イオン濃度（％） 
平均 
(%) 
平均 
(kg/m3) 
0.5  0.26 0.56 0.30 0.48 1.07 0.93 1.59 2.26 1.39 1.29 1.01 24.24 
1.5  0.36 0.40 0.79 0.01 0.27 1.18 0.43 1.95 0.01 1.66 0.71 16.89 
2.5  0.26 0.46 0.22 0.35 0.68 0.37 0.37 0.62 0.47 0.54 0.43 10.39 
3.5  0.03 0.10 0.10 0.08 0.15 0.22 0.23 0.41 0.93 0.33 0.26 6.17 
4.5  0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.15 0.34 0.64 0.52 0.17 4.09 
5.5  0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.01 0.06 0.01 0.02 0.36 
6.5            0.01 0.24 
7.5            0.01 0.24 
8.5            0.01 0.24 
9.5            0.01 0.24 
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図-3.21 塩化物イオン濃度の分布(浸せき期間：26 ヶ月) 
 
(2) 見掛けの塩化物拡散係数の計算 
 JSCE-G572-200711)に準じて式(3.4)により見掛けの塩化物拡散係数を求めた結果を図-3.22 お
よび表-3.13 に示す．式(3.4)により高強度鋼繊維補強モルタルの見掛けの塩化物拡散係数を算
出すると 0.0176cm2/年となった．一方，通常の PC 橋で用いるコンクリート(W/C36%)12)の見掛
けの塩化物拡散係数をコンクリート標準示方書【設計編】7)に準拠して式(3.5)により算出する
と，0.463cm2/年となった．したがって，高強度鋼繊維補強モルタルの見掛けの塩化物拡散係数
は，通常の PC 橋に使用されるコンクリートの 1/25 程度となることが確認された． 
 
tD
xerfCCtxC
ap
ai 2
1, 0             (3.4) 
 
 ここに，x は暴露面からの距離(cm)，t は浸漬期間(年)，C(x,t)は距離 x (cm)，浸漬期間 t (年)
における塩化物イオン濃度の測定値(kg/m3)，Ca0 は浸漬試験によるコンクリート表面の塩化物
イオン濃度(kg/m3)，Ci は初期に含有されるコンクリート中の塩化物イオン濃度(kg/m3)，Dap は
浸漬試験による見掛けの拡散係数，erf は誤差関数である． 
 
※500ppm は発錆限界(1.2kg/m3)に相当 
  塩水
へ
の
浸
せ
き
面
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5.2/2.7/9.3log 2 CWCWDp            (3.5) 
 
 ここに，Dp は見掛けの塩化物拡散係数の予測値，W/C は水セメント比である． 
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図-3.22 塩化物イオン濃度の分布 
 
表-3.13 見掛けの拡散係数(W/C=17%) 
表面の塩化物イオン濃度 
Cao(kg/m3) 
見掛けの拡散係数 
Dap(cm2/年) 
28.1 0.0176 
 
(3) 100 年後の鋼材位置における塩化物イオン濃度の計算 
 試験で求めた高強度鋼繊維補強モルタルの見掛けの塩化物拡散係数 0.0176cm2/年を使用し，
鋼材位置の塩化物イオン濃度の経時変化を算出した結果を図-3.23 に示す．鋼材位置の塩化物
イオン濃度 Cd の経時変化は，コンクリート標準示方書【設計編】7)に準拠して式(3.6)により算
出し，算出条件は，飛沫帯，かぶり 35mm とした．比較のため通常の PC 構造物に用いられる
普通コンクリートを使用した場合の塩化物イオン濃度の計算結果も示した．なお，普通コンク
リートの水セメント比は 36%12)と仮定し，見掛けの塩化物拡散係数はコンクリート標準示方書
の推定式 7)より 0.463cm2/年とした． 
 図-3.23 より，普通コンクリートでは 5 年程度で鉄筋位置におけるコンクリート中の塩化物
イオン濃度が発錆限界を超えるのに対し，高強度鋼繊維補強モルタルでは 100 年後においても
0.89kg/m3 であり，発錆限界 1.2kg/m3 以下となっている．したがって，高強度鋼繊維補強モルタ
ルは，通常のコンクリートに比べ塩害に対する耐久性が高く，かぶりが 35mm あれば，飛沫帯
においても塩害に対して十分な耐久性を有すると考えられる．一方，かぶり部分の鋼繊維の腐
食に関しては，表面付近のみで内部へはほとんど進行しないこと，鋼繊維が犠牲陽極として作
用し内部の鉄筋が腐食しにくくなることが既往の研究で報告されており 13)，耐久性への影響は
ほとんどないものと推察される． 
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tD
cerfCC
d
d
cld 2
1.0
10             (3.6) 
 
 ここに，Co はコンクリート表面における塩化物イオン濃度(kg/m3)，cd はかぶりの設計値(mm)，
t は耐用年数(年)，γcl は濃度のばらつきを考慮した安全係数(一般 1.3，高流動 1.1)，Dd はコン
クリートの見掛けの拡散係数(cm2/年)である． 
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図-3.23 塩化物イオン濃度の計算値 
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3.4 まとめ 
 
 本章では高強度鋼繊維補強モルタルの配合を決定するための事前試験，および PC 構造物に
適用する際に必要な各種物性を確認するための材料試験を行った．これらの試験により得られ
た知見を以下に示す． 
(1)  高強度鋼繊維補強モルタルは水セメント比を 17%とすることで設計基準強度 120N/mm2 を
実現できる． 
(2)  引張強度は，コンクリート標準示方書の引張強度算定式で安全側に評価できる． 
(3)  ヤング係数は同じ強度のコンクリートに比べ低く，高強度コンクリートを用いた PC 構造
物の設計施工規準のヤング係数算定式を 0.85 倍とすることで評価できる． 
(4)  曲げ強度は鋼繊維の混入率の増加に伴い大きくなる． 
(5)  蒸気養生直後から 1 年後までのクリープ係数は 0.75 程度であり，1.0 以下であった． 
(6)  蒸気養生直後から 1 年後までの乾燥収縮ひずみは 400μ程度であり，普通コンクリートと
同程度であった． 
(7)  促進中性化試験では 2 年後においても中性化深さは 0mm であった． 
(8)  凍結融解試験では 480 サイクルの凍結融解の繰返しでも相対動弾性係数は低下せず，95%
以上であった． 
(9)  浸せき法により測定した見掛けの塩化物拡散係数は 0.0176cm2/年であり，飛沫帯，かぶり
35mm の条件でも十分な耐久性を満足した． 
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第４章 PC はり部材としての曲げ挙動 
 
4.1 はじめに 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを低桁高 PC 橋などの PC 構造物に適用するには，PC 部材として
の構造特性を把握する必要がある．ここでは，高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり部材の
曲げモーメントに対する特性を検討するため PCはり供試体を製作し，曲げ載荷実験を行った．
曲げ載荷実験においてはひび割れ発生モーメント，曲げ耐力，終局ひずみ，曲げひび割れ幅な
どを検証し，既往の設計方法が高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はりに適用できるかを
検討した．また，曲げ耐力算出時の応力－ひずみ曲線や鋼繊維を混入した場合の曲げひび割れ
幅の評価方法を提案した 1)． 
 
 
4.2 実験方法 
4.2.1 供試体および載荷方法 
 供試体一般図および諸元をそれぞれ，図-4.1 および表-4.1 に示す．供試体は，鋼繊維の有無
をパラメーターとした 2 体とした．鋼繊維の混入率に関しては，3 章で 0.5vol.%を標準とした
が，鋼繊維混入率が 0.5vol.%の場合の構造特性は 0.0vol.%と 1.0vol.%の中間的なものになると
考えられるため，供試体の鋼繊維混入率は 0.0vol.%と 1.0vol.%の 2 水準とした．断面寸法は，
幅 0.4m，桁高 0.4m，の I 形断面とし，支間は 12.0m，桁高支間比は 1/30 とした．供試体の製作
はプレキャストセグメント工法で行い，3 つのプレキャストセグメントにポストテンション方
式でプレストレスを導入して一体化した．プレストレス導入後はグラウトを行い，グラウトの
材齢 7 日における圧縮強度は 43.5N/mm2 であった． 
 載荷方法は 4 点曲げ載荷とし，単純支持した供試体の支間中央部に 2 点集中荷重を静的に作
用させた．その際の純曲げ区間は 1m とした．なお，ひび割れ間隔などの曲げ特性への影響が
懸念されたため，供試体の純曲げ区間部にはスターラップを配置しなかった． 
 
表-4.1 供試体の諸元 
断面寸法 
供試体 
プレストレス 
導入方式 
鋼繊維 
混入率 
(vol.%) 
幅 
(m) 
高さ 
(m) 
支間 
(m) 
桁高 
支間比 
有効 
緊張力 
(kN) 
B-1 0.0 
B-2 
ポスト 
テンション 1.0 
0.40 0.40 12.0 1/30 1886 
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b) 断面図 
図-4.1 供試体一般図(曲げ載荷実験) 
 
4.2.2 使用材料 
 曲げ載荷実験における使用材料，モルタルの配合および強度性状をそれぞれ，表-4.2，表-4.3
および表-4.4 に示す．なお，供試体には図-3.3 と同様の蒸気養生を行った． 
 
表-4.2 使用材料 
材 料 記号 仕 様 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
水 W 上水道水 
細骨材 S 砕砂(東根市産)，表乾密度 2.57g/cm3，吸水率 2.59%，F.M2.95 
鋼繊維 SF 高張力鋼，引張強度 2000N/mm
2 以上，長さ 13mm，径 0.16mm， 
密度 7.85g/cm3 
高性能減水剤 SP ポリカルボン酸系 
PC 鋼材 － SWPR7BL(12S15.2)，規格引張強度 1850N/mm2 
鉄筋 － SD295A，規格降伏点強度 295N/mm2 
 
表-4.3 配合 
単位量(kg/m3) 
供試体 
W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 量 
(vol.%) W C S SF* 
SP/C 
(%) 
B-1 17 2.0 0.0 210 1235 948 0 3.0 
B-2 17 2.0 1.0 210 1235 948 79 3.0 
     *鋼繊維は外割 
(単位：mm) 
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表-4.4 強度性状 
供試体 養生方法 
材齢 
(日) 
圧縮強度 
(N/mm2) 
ﾔﾝｸﾞ係数 
(kN/mm2) 
割裂引張強度 
(N/mm2) 
B-1 蒸気養生 28 185 41.2 8.0* 
B-2 蒸気養生 28 185 41.5 8.8* 
      * 割裂引張強度は材齢 3 日の結果 
 
4.2.3 非線形解析 
 供試体の曲げ挙動を解析的に把握するため，2 次元骨組モデルによる非線形解析を実施した．
解析モデルおよび解析に使用した要素をそれぞれ，図-4.2 および表-4.5 に示す．コンクリート，
PC 鋼材および鉄筋はそれぞれ，材料非線形性と幾何学的非線形性を考慮したはり要素および埋
込み鉄筋要素でモデル化した．解析には汎用の有限要素法プログラムである DIANA を使用し，
解析モデルは対称性を考慮し，供試体全体の 1/2 とした．高強度鋼繊維補強モルタル，PC 鋼材
および鉄筋の材料非線形特性は表-4.6 および図-4.3 に示すとおりとした．通常のコンクリート
では圧縮側の応力－ひずみ曲線は 2 次曲線とされるのが一般的であるが，図-3.11 のとおり高
強度鋼繊維補強モルタルの応力－ひずみ曲線は破壊に至るまでほぼ直線となることが確認され
たことから，解析における応力－ひずみ曲線も破壊まで直線とした．なお，実際の PC はり供
試体はプレキャストセグメントで製作したが，本解析においてはプレキャストセグメントの継
目の影響は考慮していない． 
 
表-4.5 解析に使用した要素 
部   材 材料特性 要素モデル 
高強度鋼繊維補強モルタルの部材 非線形 はり要素 
PC 鋼材，鉄筋 非線形 埋め込み鉄筋棒要素 
 
 
500
6000 300
6300
ＣＬ Ｐ／2
 
 
図-4.2 解析モデル 
(単位：mm) 
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表-4.6 材料非線形特性 
材 料 項 目 記号 単位 特性値 備 考 
圧縮強度 f'c N/mm2 185  
引張強度 ft N/mm2 8.0  
ヤング係数 Ec kN/mm2 41.5  
終局ひずみ(圧縮) ε'cu μ 4458  f'c／Ec 
高強度 
繊維補強 
モルタル 
 
終局ひずみ(引張) εt μ 193  f t／Ec 
引張強度 fpu N/mm2 1850  
降伏強度 0.84 fpu N/mm2 1554  
降伏強度 0.93 fpu N/mm2 1721  
PC 鋼材 
 
ヤング係数 Ep kN/mm2 200  
降伏点強度 fsy N/mm2 295  鉄 筋 
ヤング係数 Es kN/mm2 200  
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応力
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εｃｕ’ （＝ｆ ｃ’／Ｅ ｃ）
モルタル（圧縮側）
 
a) モルタル(圧縮側) 
εｔ（＝ｆｔ／Ｅ ｃ））
モルタル（引張側）
Ｅｃ
ひずみεｃ
応力
度σ
ｃ ｆｔ
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１５０００μＥ ｐ応
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c) PC 鋼材 
ｆｓｙ
Ｅ ｓ
応力
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ｓ
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d) 鉄筋 
図-4.3 非線形解析における応力－ひずみ曲線 
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4.3 実験結果および考察 
 
4.3.1 荷重と変位との関係 
 曲げ載荷実験における荷重と変位との関係，ひび割れ発生荷重と曲げ破壊荷重をそれぞれ，
図-4.4 および表-4.7 に示す．ここでの変位は供試体の支間中央部における変位である．曲げひ
び割れ発生荷重の計算値は，はり下縁の曲げ引張応力度が引張強度(8N/mm2)に達する荷重とし，
曲げ破壊荷重の計算値は作用曲げモーメントが破壊抵抗曲げモーメントに達する荷重とした．
なお，破壊抵抗曲げモーメントの計算では非線形解析の場合と同様，モルタルの応力－ひずみ
曲線を直線と仮定し，終局ひずみを 4458μ(=f'c／Ec)とした． 
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図-4.4 荷重と変位との関係 
 
表-4.7 ひび割れ発生荷重と曲げ破壊荷重 
曲げひび割れ発生荷重 曲げ破壊荷重 
供試体 実験値 
(kN) 
計算値 
(kN) 比 
実験値 
(kN) 
計算値 
(kN) 比 
B-1 140 136 1.03 304 295 1.03 
B-2 170 136 1.25 335 295 1.14 
 
 図-4.4 より，B-1 および B-2 供試体の曲げひび割れ発生荷重および曲げ破壊荷重はともに計
算値を上回っており，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はりは，通常の PC 構造物と同様
の方法で曲げひび割れ発生モーメントおよび曲げ耐力を評価できることがわかる．B-1 と B-2
とを比較すると，鋼繊維を 1.0vol.%混入した B-2 の方がひび割れ発生荷重で 2 割程度，曲げ破
壊荷重で 1 割程度上回っており，鋼繊維はひび割れ発生モーメントと曲げ耐力の向上に寄与し
ていると考えられる．また，B-1 の荷重と変位との関係は非線形解析の結果とよく一致してお
り，今回設定した表-4.6 および図-4.3 の材料非線形特性は鋼繊維を混入しない場合に関しては
おおむね妥当なものであると考えられる．ただし，今回の解析では PC 鋼材の引張強度に規格
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値を使用しており，実際の引張強度がこれより若干高いことを考慮すると，曲げ耐力の実験値
も解析値より若干高くなるべきと考えられる．高くならなかった理由としてモルタルの圧縮強
度のばらつき，グラウトの損傷による PC 鋼材の付着切れなどが考えられる．一方，鋼繊維を
混入した場合の材料非線形特性に関しては，モルタルの引張軟化特性を把握した上で，新たに
検討する必要がある． 
 なお，鋼繊維の混入率が 0.5vol.%の場合の構造特性は，0.0vol.%と 1.0vol.%の中間的なものに
なると考えられる．鋼繊維を混入しなくてもひび割れ発生モーメントや曲げ耐力の実験値は計
算値を上回っているため，鋼繊維混入率が 0.5vol.%の場合も所要の性能を有すると考えられる． 
 
4.3.2 破壊状況 
 供試体の破壊状況を写真-4.1 および写真-4.2 に示す．B-1 および B-2 の破壊形態はともに
PC 鋼材が降伏した後に圧縮縁のモルタルが圧壊する曲げ引張破壊であったが，破壊後の状況に
は大きな差が認められた．鋼繊維を混入していない B-1 は破壊時に純曲げ区間部のモルタルが
飛散し，断面全体が消失しているが，鋼繊維を混入した B-2 は載荷点付近が圧壊しているのみ
であり，純曲げ区間の大部分は残っている．鋼繊維を混入することで，破壊後の断面の状態が
大きく改善されることが確認された． 
 
 
写真-4.1 破壊状況 (B-1：鋼繊維なし) 
 
 
写真-4.2 破壊状況 (B-2：鋼繊維あり) 
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4.3.3 ひび割れ発生状況 
 ひび割れの発生状況を図-4.5 に示す．B-1 と B-2 のひび割れの発生状況を比較すると，鋼繊
維を混入した B-2 のほうがひび割れの間隔が小さく，ひび割れの分散性が高いことがわかる． 
 
B-1(鋼繊維なし) 
載荷点 ＬＣ 圧壊(斜線部)
 
 
B-2(鋼繊維あり) 
ＬＣ圧壊(斜線部)
 
 
図-4.5 ひび割れ発生状況 
 
4.3.4 終局ひずみの検討 
 荷重と供試体上縁のひずみε’c の関係を図-4.6 に示す．なお，ここでの上縁ひずみは支間中
央部のものである． 
 B-1 および B-2 の曲げ破壊時の終局ひずみはそれぞれ，4571μおよび 4311μであり，通常の
設計で用いるコンクリートの終局ひずみ 3500μ2)を大きく上回っている．また，終局ひずみの
実験値は，モルタルの圧縮強度をヤング係数で除した値 4450μ(≒185N/mm2／41.5kN/mm2)とほ
ぼ一致している．B-1 と B-2 の終局ひずみを比較するとほとんど同程度であり，スターラップ
など横方向を拘束する鉄筋がない場合は，鋼繊維の混入が終局ひずみに及ぼす影響はほとんど
ないことがわかる． 
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図-4.6 荷重と上縁ひずみとの関係 
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4.3.5 PC 鋼材のひずみの検討 
 荷重と PC 鋼材ひずみεp との関係を図-4.7 に示す．ここでの PC 鋼材ひずみは支間中央部の
もので，供試体上縁の圧縮ひずみと最下段の鉄筋のひずみから平面保持の仮定に準じて算出し
た値である． 
 図-4.7 より，B-1 および B-2 の PC 鋼材のひずみはともに，1 次降伏ひずみの 7770μ(=0.84・
fpu／Ep)付近から急激に大きくなっており，最終的には 15000μを超えている．したがって，B-1
および B-2 はともに曲げ破壊時において PC 鋼材が降伏しており，供試体の破壊形態は曲げ引
張破壊であることが確認された．B-1 と B-2 とを同じ荷重で比較すると，B-2 の方が PC 鋼材の
ひずみが小さくなっており，これは鋼繊維が引張力を負担したことによると考えられる．また，
非線形解析の結果は B-1 の PC 鋼材ひずみとほぼ一致しており，非線形解析を行う際に設定し
た表-4.6 および図-4.3 の材料非線形特性は鋼繊維を混入しない場合に関してはおおむね妥当
であると考えられる．鋼繊維を混入した場合の材料非線形特性に関しては今後，モルタルの引
張軟化特性などを考慮し，新たに検討する必要がある． 
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図-4.7 荷重と PC 鋼材ひずみとの関係 
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4.4 合理的な設計方法の提案 
 
4.4.1 応力－ひずみ曲線 
 高強度鋼繊維補強モルタルの圧縮応力とひずみの関係は破壊に至るまでほぼ直線であり，コ
ンクリート標準示方書のように応力－ひずみ曲線を 2次曲線 2)とするのは不合理と考えられる．
そこで，モルタルの応力－ひずみ曲線を直線またはバイリニアとした場合の曲げ耐力を検討し
た．曲げ耐力算出時の応力－ひずみ曲線の種類と曲げ耐力の計算結果を表-4.8 に示す．ケース
1 は応力－ひずみ曲線を直線とした場合であり，ケース 2 およびケース 3 はそれぞれ，超高強
度繊維補強コンクリートの設計施工指針(案) 3)および高強度コンクリートを用いた PC 構造物の
設計施工規準 4)に示されている応力－ひずみ曲線である．なお，曲げ耐力算出の際の圧縮強度
は高強度鋼繊維補強モルタルで想定している設計基準強度 120N/mm2 とし，ヤング係数は材料
試験の値を参考として 38kN/mm2 とした． 
 表-4.8 より，各ケースの曲げ耐力の計算値は同程度であり，今回検討した応力－ひずみ曲線
では曲げ耐力の計算値にほとんど差はないことがわかる．ケース 1とケース 2とを比較すると，
ケース 2 は最大応力度を 0.85 f ’ck としているものの終局ひずみを 3500μとしていることから曲
げ耐力を若干大きく評価している．一方，終局ひずみに圧縮強度をヤング係数で除した値を使
用したケース 1 とケース 3 とを比較すると，ケース 3 では最大応力度を 0.76 f ’ck としているこ
とから 2%程度安全側の評価になっている．今回検討したケースでは終局ひずみや圧縮側のス
トレスブロックにより曲げ耐力に大きな相違は認められなかった．ただし，高強度鋼繊維補強
モルタルは，プレミックスタイプの超高強度繊維補強コンクリートと異なり，細骨材にコンク
リート用の砕砂を用いるノンプレミックスタイプであることから，細骨材の種類によりヤング
係数が変動し，それに伴い終局ひずみも変化することが考えられ，ケース 2 のように終局ひず
みを一律で 3500μに設定すると，曲げ耐力を危険側に評価する可能性が懸念される．したがっ
て，高強度鋼繊維補強モルタルの曲げ耐力を算出する際の応力－ひずみ曲線はケース 1 または
ケース 3 とするのがよいと考えられる． 
 
表-4.8 応力－ひずみ曲線の種類と曲げ耐力の計算結果 
 ケース 1 ケース 2 ケース 3 
応力－ひずみ曲線 
εcu' (=fc'/Ec)
応力
度σ
' c
f'c
ひずみε'c
Ec
 
εcu' (=3500μ)
応力
度σ
' c
0.85 f'c
ひずみε'c
Ec
 
εcu' (=fc'/Ec)
応力
度σ
' c
0.76 f'c
ひずみε'c
Ec
圧縮強度 f'c N/mm2 120 120 120 
ヤング係数 Ec kN/mm2 38 38 38 
終局ひずみε 'cu μ 3160 3500 3160 
中立軸位置 x m 0.125 0.120 0.134 
曲げ耐力の計
算値 Mu* kN･m 
786 
(1.00) 
793 
(1.01) 
769 
(0.98) 
*( )はケース 1 に対する比率 
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4.4.2 曲げひび割れ幅算定式 
 一般に鋼繊維を混入すると，ひび割れの分散性が高まり，鉄筋コンクリート部材のひび割れ
間隔は小さくなるとされている 5)．高強度鋼繊維補強モルタルにおいても図-4.5 に示したとお
り，鋼繊維を混入することでひび割れの間隔が小さくなることが確認されている．ひび割れ間
隔が小さくなると曲げひび割れ幅も小さくなることから，コンクリート標準示方書に準拠して
高強度鋼繊維補強モルタルのひび割れ幅を算出すると過大な評価になる可能性がある．そこで，
コンクリート標準示方書の曲げひび割れ幅算定式に，鋼繊維の混入がひび割れ間隔に及ぼす影
響を表す係数 k4(≦1.0，鋼繊維無混入で 1.0)を追加し，式(4.1)および式(4.2)のとおり修正した．
修正した曲げひび割れ幅算定式の妥当性を検討するため，式(4.1)および式(4.2)による計算値と
ひび割れ幅の実験値とを比較することとした． 
 鉄筋のひずみεse と曲げひび割れ幅 w との関係を図-4.8 に示す．鉄筋のひずみεse は引張鉄
筋の支間中央部に貼り付けたひずみゲージにより計測した値であり，ひび割れ発生時を 0 とし
た増加ひずみの実測値である．曲げひび割れ幅 w は支間中央部に最も近い位置に発生したひび
割れの幅をπゲージ(標点 10cm)により計測したものである．なお，鋼繊維の混入により鉄筋応
力度の増加量σse が小さくなることも考えられるが 5)，式(4.1)および式(4.2)において鋼繊維が 
σse に及ぼす影響は考慮していない． 
 
csd
s
se
E
lw 'max               (4.1) 
 
scckkkkl 7.041.1 4321max          (4.2) 
 
 ここに，lmax は式(4.2)で算出される最大ひび割れ間隔，σse は鉄筋応力度の増加量(=εse×Es)，
Es は鋼材のヤング係数，ε'csd は収縮およびクリープ等によるひずみ(本実験では 0)，k1 は鋼材
の表面形状がひび割れ幅に及ぼす影響を表す係数(異形鉄筋は 1.0)，k2 はコンクリートの品質が 
ひび割れ幅に及ぼす影響[=15/ (f ’c+20)+0.7]，f ’c はコンクリートの圧縮強度(N/mm2)，k3 は引張
鋼材の段数の影響を表す係数[=5(n+2) / (7n+8)]，k4 は鋼繊維の混入がひび割れ間隔に及ぼす影
響を表す係数，n は引張鋼材の段数，c はかぶり，cs は鋼材中心間隔，φは鋼材径を表す． 
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図-4.8 鉄筋ひずみとひび割れ幅との関係 
 
 図-4.8 より，B-1 の曲げひび割れ幅は，k4 を 1.0 として式(4.1)および式(4.2)により算出した
計算値とほぼ一致しており，鋼繊維を混入しない場合は，コンクリート標準示方書のひび割れ
幅算定式でひび割れ幅を評価できると考えられる．一方，鋼繊維を混入した B-2 のひび割れ幅
は，ひび割れ発生後の初期の段階から B-1 に比べ小さいことがわかる．これは前述のとおり，
鋼繊維の混入によりひび割れの分散性が向上し，ひび割れ間隔が小さくなったためと考えられ
る． 
 純曲げ区間部のひび割れ発生状況およびひび割れ間隔をそれぞれ，図-4.9 および表-4.9 に示
す．鋼繊維を混入した B-2 と混入していない B-1 のひび割れ間隔の比率は，平均ひび割れ間隔
で 0.36，最大ひび割れ間隔で 0.42，計測位置のひび割れ間隔で 0.45 となっている．計測位置の
平均ひび割れ間隔の比率 0.45 を k4 として，B-2 のひび割れ幅を式(4.1)および式(4.2)により計算
すると実験値とよく一致し，ひび割れ間隔を考慮することで高強度鋼繊維補強モルタルのひび
割れ幅が適切に評価されたと考えられる． 
 なお，式(4.1)，式(4.2)では鋼繊維の混入による鉄筋応力度の低減を考慮していないため k4 に
はその影響が含まれている可能性がある．また，今回の実験では k4 を定量的に評価するには至
らなかった．k4 には鋼繊維の混入率，長さ，直径，アスペクト比，モルタルの引張軟化特性な
どが影響すると考えられ，今後これらの影響を考慮し，k4 を定量的に評価する方法を検討する
必要がある． 
 
表-4.9 純曲げ区間のひび割れ間隔 
供試体 
純曲げ 
区間の 
ひび割れ 
本数 
平均 
ひび割れ 
間隔 
(mm) 
最大 
ひび割れ 
間隔 
(mm) 
計測位置 
の平均 
ひび割れ 
間隔 
式(4.2) 
計算値 
(mm) 
B-1 9 125 175 100 152 
B-2 23 45 75 45 68 
比 － 0.36 0.42 0.45 － 
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(単位：mm) 
 
図-4.9 純曲げ区間部のひび割れ発生状況の拡大 
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4.5 まとめ 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はり供試体の曲げ載荷実験を行った結果，以下の知
見が得られた． 
(1) 高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はりのひび割れ荷重および曲げ破壊荷重は，計算
値を上回っており，曲げひび割れ発生モーメントや曲げ耐力は通常の PC はりと同様の設計
手法で安全側に評価できると考えられる． 
(2) 鋼繊維を混入していない供試体の荷重と変位の関係および PC 鋼材のひずみは，非線形解
析とよく一致しており，設定した材料非線形特性は鋼繊維を混入しない場合に関してはおお
むね妥当であると考えられる．鋼繊維を混入した場合の材料非線形特性に関しては，モルタ
ルの引張軟化特性などを考慮し，新たに検討する必要がある． 
(3) 曲げ破壊時の終局ひずみは 4500μ程度となり，モルタルの圧縮強度をヤング係数で除した
値とほぼ一致した． 
(4) 鋼繊維を混入することで，ひび割れ発生モーメント，曲げ耐力およびひび割れの分散性が
向上した．また，曲げ破壊後の断面の状態も改善された． 
(5) 曲げ耐力を算出する際の応力－ひずみ曲線は，直線またはバイリニアとし，終局ひずみに
圧縮強度をヤング係数で除した値を使用することで，曲げ耐力を適切に評価できる． 
(6) 鋼繊維を混入していない場合の曲げひび割れ幅は，コンクリート標準示方書の曲げひび割
れ算定式とほぼ一致した．一方，鋼繊維を混入した場合は，鋼繊維の混入によりひび割れ間
隔が小さくなることを考慮することで，ひび割れ幅を適切に評価できた． 
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第５章 PC はり部材としてのせん断挙動 
 
5.1 はじめに 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを PC 構造物に適用するには，PC 部材としての構造特性を把握す
る必要がある．ここでは，高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり部材のせん断力に対する特
性を検討するため PC はり供試体および鉄筋コンクリート(以降，RC)はりを製作し，せん断載
荷実験を行った．せん断載荷実験においては，鋼繊維，スターラップおよびプレストレスがせ
ん断耐力に及ぼす影響を確認し，既往の設計方法の適用性を検討した 1)，2)，3)．また，鋼繊維や
斜めひび割れの角度を考慮した合理的なせん断耐力の評価方法を提案した 1)． 
 
 
5.2 実験方法 
 
5.2.1 供試体および載荷方法 
 供試体一般図および諸元をそれぞれ，図-5.1 および表-5.1 に示す．供試体はプレストレスの
有無，鋼繊維の有無，せん断補強鉄筋の有無をパラメータとした 8 体とした．断面は，幅 0.10m，
高さ 0.40m の矩形とし，支間は 2.4m とした．曲げ破壊を先行させないため引張鋼材には公称
直径 36mm の PC 鋼棒を 2 段に配置した．RC はり供試体に関しては上段，下段ともに異形 PC
鋼棒としたが，PC はり供試体に関しては，プレストレスを導入するため上段の PC 鋼棒のみを
丸鋼とし，プレストレス導入後，グラウトを行った．PC 鋼棒の有効緊張力の計算値は 155kN
であり，PC はり供試体には上縁で-1.9N/mm2，下縁で 9.7N/mm2，平均で 3.9N/mm2 のプレスト
レスが導入された(マイナスは引張応力度)．載荷方法は 4 点曲げ載荷とし，単純支持した供試
体の中央部に 2 点集中荷重を静的に作用させた．その際の純曲げ区間は 0.30m とした．せん断
スパン比 a/d は 3.0 以上で斜めひび割れが発生するとされており 4)，さらにせん断破壊を曲げ破
壊より先行させる必要があることから a/d はすべての供試体で 3.0 とした． 
 
表-5.1 供試体の諸元 
供試体 
番号 
部材 
種類 
SF 混入量 
(vol.%) 
有効高 
d (m) a/d 
せん断 
補強筋 
有効緊張力 
Pe (kN) 
S-1 RC 0.0 0.35 3.0 無 0 
S-2 RC 0.0 0.35 3.0 D10ctc125 0 
S-3 RC 0.5 0.35 3.0 無 0 
S-4 RC 0.5 0.35 3.0 D6ctc125 0 
S-5 PC 0.0 0.35 3.0 無 155 
S-6 PC 0.0 0.35 3.0 D10ctc125 155 
S-7 PC 0.5 0.35 3.0 無 155 
S-8 PC 0.5 0.35 3.0 D6ctc125 155 
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図-5.1 供試体一般図 
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5.2.2 使用材料 
 せん断載荷実験における使用材料，配合および強度性状をそれぞれ，表-5.2，表-5.3 および
表-5.4 に示す．なお，本実験においても，はり供試体には図-3.3 に示す蒸気養生を行った． 
 
表-5.2 使用材料 
材 料 記号 仕 様 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
水 W 上水道水 
細骨材 S 砕砂(東根市産)，表乾密度 2.57g/cm3，吸水率 2.59%，F.M2.95 
鋼繊維 SF 高張力鋼，引張強度 2000N/mm
2 以上，長さ 13mm，径 0.16mm， 
密度 7.85g/cm3 
高性能減水剤 SP ポリカルボン酸系 
PC 鋼材 － PC 鋼棒φ36mm(SBPD930/1080, SBPR930/1080*) 降伏ひずみ 4650μ(=930N/mm2／200kN/mm2) 
鉄筋 － SD295A，規格降伏点強度 295N/mm2 
 *プレストレス導入用の PC 鋼棒のみ丸鋼(PC はり供試体の上段鋼材) 
 
表-5.3 配合 
単位量(kg/m3) 供試体 W/C (%) 
Air 
(%) 
SF 量 
(vol.%) W C S SF* 
SP/C 
(%) 
S-1,S-2,S-5,S-6 17 2.0 0.0 210 1235 948 0 3.0 
S-3,S-4,S-7,S-8 17 2.0 0.5 210 1235 948 40 3.0 
    *鋼繊維は外割 
 
表-5.4 強度性状 
供試体名 養生方法 
材齢 
(日) 
圧縮強度 
(N/mm2) 
ﾔﾝｸﾞ係数 
(kN/mm2) 
割裂引張強度 
(N/mm2) 
S-1,S-2,S-5,S-6 蒸気養生 28 170 39.4 9.9* 
S-3,S-4,S-7,S-8 蒸気養生 28 176 40.5 8.7* 
  * 割裂引張強度は材齢 3 日の結果 
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5.3 実験結果および考察 
 
5.3.1 荷重と変位との関係 
 荷重と変位との関係を図-5.2 に示す．RC はり供試体，PC はり供試体はともに，スターラッ
プを使用した供試体(S-2，S-4，S-6，S-8)の方が使用していない供試体(S-1，S-3，S-5，S-7)に
比べ，せん断耐力が大きい傾向にある． 
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図-5.2 せん断載荷実験の荷重と変位との関係 
 
5.3.2 斜めひび割れ発生荷重およびせん断破壊荷重 
 斜めひび割れ発生荷重およびせん断破壊荷重を表-5.5 に示す．ここでの斜めひび割れ発生荷
重は，せん断支間部の斜めひび割れが断面図心位置を超えた時点の荷重とした．斜めひび割れ
発生荷重は，鋼繊維を混入しない供試体が 100～120kN，鋼繊維を混入した供試体が 200kN～
220kN であり，鋼繊維を混入した供試体の方が大きい傾向にある．一方，せん断破壊荷重は，
鋼繊維の混入のほか，プレストレスの導入およびせん断補強筋の配置によっても大きくなって
いる． 
 
表-5.5 斜めひび割れ発生荷重およびせん断破壊荷重 
破壊時のひずみ* 
供試体 
斜めひび割れ 
発生荷重 
(kN) 
せん断 
破壊荷重 
(kN) 
はり上縁 
ε’c (μ) 
下段 PC 鋼材 
εp (μ) 破壊形態 
S-1 100 108 539 311 斜引張破壊 
S-2 110 554 2943 2127 せん断圧縮破壊 
S-3 210 432 2738 1767 せん断圧縮破壊 
S-4 200 608 3537 2332 せん断圧縮破壊 
S-5 120 412 3135 1865 せん断圧縮破壊 
S-6 120 560 3477 2257 せん断圧縮破壊 
S-7 220 462 2913 1862 せん断圧縮破壊 
S-8 220 580 2616 2273 せん断圧縮破壊 
     *支間中央部の実測値 
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5.3.3 破壊状況 
 供試体のひび割れ発生状況および破壊状況を図-5.3 に示す．なお，鋼繊維を混入していない
RC の供試体(S-1，S-2)に関しては点線で示すように載荷前に収縮によると考えられるひび割れ
が発生したが，それ以外の鋼繊維を混入した供試体やプレストレスを導入した供試体にはひび
割れは認められなかった．なお，このひび割れは供試体製作から 1 週間以内の比較的短期間で
発生したことから，乾燥収縮よりも自己収縮の影響で発生したものと考えられる． 
 供試体の破壊形態は表-5.5 に示したとおり，S-1 を除き，すべてせん断圧縮破壊であった．
すなわち，斜めひび割れが発生した後もしばらく載荷荷重が増加し，引張鋼材(降伏ひずみ 4650
μ)が降伏する前に載荷点付近が圧壊して破壊に至った．せん断補強鉄筋と鋼繊維がなくトラス
機構が成立しない S-1 の破壊形態は斜引張破壊であった． 
 
S-1(RC，SF0.0%，スターラップ無) 
ＣＬ
 
 
S-2(RC，SF0.0%，スターラップ有) 
ＣＬ
 
 
S-3(RC，SF0.5%，スターラップ無) 
ＬＣ
 
 
S-4(RC，SF0.5%，スターラップ有) 
ＣＬ
 
 
S-5(PC，SF0.0%，スターラップ無) 
ＣＬ
 
 
S-6(PC，SF0.0%，スターラップ有) 
ＣＬ
 
 
S-7(PC，SF0.5%，スターラップ無) 
ＣＬ
 
 
S-8(PC，SF0.5%，スターラップ有) 
ＣＬ
 
 
図-5.3 ひび割れ状況および破壊状況 
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5.4 合理的な設計方法の提案 
 
5.4.1 モルタルが負担するせん断力 Vc の評価式 
 高強度鋼繊維補強モルタルが負担するせん断力の実験値 Vc.exp と計算値 Vc.cal の一覧を表-5.6
に示す．また，式(5.1)，式(5.2)および式(5.3)による計算値と実験値との比較をそれぞれ，図-5.4，
図-5.5 および図-5.6 に示す．ここで，実験値 Vc.exp は供試体の斜めひび割れ発生時(斜めひび割
れ発生荷重)における作用せん断力とした．式(5.1)および式(5.2)はともに，せん断補強鋼材を用
いない棒部材のせん断耐力の算定式であり，式(5.1)はコンクリート標準示方書 5)，式(5.2)は超
高強度繊維補強コンクリートの設計施工指針案(以降，UFC 指針) 6)に準拠した式である．なお，
式(5.1)による計算値の算出においては fvc およびβp がコンクリート標準示方書に定められてい
る上限値を上回ったため，それぞれ上限値の 0.72N/mm2 および 1.5 とした 5)． 
 
dbfV wvcnpdcalc.               (5.1) 
23 ' N/mm72.020.0 cvc ff  
4 /1000 dd  
5.11003 pp  
un MM /21 0  
 
dbfV wccalc
'
. 18.0                (5.2) 
 
dbfV wvcfnpdcalc.              (5.3) 
 
 ここに，Mu は軸方向力を考慮しない純曲げ耐力，M0 はデコンプレッションモーメント，bw
は腹部の幅(mm)，dは有効高さ(mm)，pは引張鉄筋比［As/(bw･d)］，Asは引張側鋼材の断面積(mm2)，
f'c はモルタルの圧縮強度(N/mm2)，β f は鋼繊維の影響(鋼繊維なしは 1.0)である． 
 
表-5.6 モルタルが負担するせん断力の実験値と計算値 
Vc の計算値 Vc の計算に用いた数値 
供試体 
Vc の 
実験値 
Vc.exp 
(kN) 
式
(5.1) 
Vc.cal 
(kN) 
式
(5.2) 
Vc.cal 
(kN) 
式
(5.3) 
Vc.cal 
(kN) 
fc' 
 
(N/mm2) 
fvc 
 
(N/mm2) 
βd 
 
 
βp 
 
 
βn 
 
 
βf 
 
 
bw 
 
(m) 
d 
 
(m) 
p 
 
(%) 
Mu 
 
(kN･m) 
M0 
 
(kN･m) 
S-1 50 49.1 82.1 49.1 170 0.72 1.30 1.5 1.0 1.00 0.1 0.35 5.82 452.3 0 
S-2 55 49.1 82.1 49.1 170 0.72 1.30 1.5 1.0 1.00 0.1 0.35 5.82 452.3 0 
S-3 105 49.1 83.6 92.8 176 0.72 1.30 1.5 1.0 1.89 0.1 0.35 5.82 452.3 0 
S-4 100 49.1 83.6 92.8 176 0.72 1.30 1.5 1.0 1.89 0.1 0.35 5.82 452.3 0 
S-5 60 54.1 82.1 54.1 170 0.72 1.30 1.5 1.1 1.00 0.1 0.35 5.82 466.7 23.6 
S-6 60 54.1 82.1 54.1 170 0.72 1.30 1.5 1.1 1.00 0.1 0.35 5.82 466.7 23.6 
S-7 110 54.1 83.6 102.2 176 0.72 1.30 1.5 1.1 1.89 0.1 0.35 5.82 466.7 23.6 
S-8 110 54.1 83.6 102.2 176 0.72 1.30 1.5 1.1 1.89 0.1 0.35 5.82 466.7 23.6 
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 図-5.4 Vc の実験値と式(5.1)による計算値 
     との比較 
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 図-5.5 Vc の実験値と式(5.2)による計算値 
     との比較 
 
 図-5.4 より，式(5.1)による計算値は，鋼繊
維を混入していない供試体に関しては実験値
とほぼ一致しているが，鋼繊維を混入した供
試体に関しては実験値が計算値の 2 倍程度と
なっている．コンクリート標準示方書に準拠
した式(5.1)は，鋼繊維が混入されていない場
合には Vc をほぼ適切に評価しているが，鋼繊
維が混入された場合には過小評価になるとい
える．ここで，鋼繊維を混入した供試体と無
混入の供試体とでは，鋼繊維の有無以外は同
条件であることから，実験値 Vc.exp の差は鋼繊
維のみの影響と考えられる．そこで，鋼繊維
を混入した供試体と混入していない供試体の回帰式の比 1.89(=2.06／1.09)を鋼繊維が Vc に及ぼ
す影響βf とし，式(5.1)を式(5.3)のとおり修正した．式(5.3)による計算値は図-5.6 に示すとおり，
鋼繊維を混入した供試体に関しても実測値とほぼ対応しており，βf を考慮することで鋼繊維を
混入した場合の Vc を適切に評価できると考えられる．ただし，β f は鋼繊維の長さ，直径，ア
スペクト比，引張強度および混入率などの影響を受けると考えられ，データ数も少ないため，
これらの影響を考慮したβf の定量化については今後の課題となる． 
 一方，図-5.5 より，鋼繊維を混入していない供試体の実験値は式(5.2)による計算値を下回っ
ているが，鋼繊維を混入した供試体の実験値は計算値の 1.3 倍程度となっている．UFC 指針に
準拠した式(5.2)は，鋼繊維を混入していない場合は危険側の評価となるが，鋼繊維を混入した
場合は式(5.1)よりも適切に Vc を評価できるといえる． 
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 図-5.6 Vc の実験値と式(5.3)による計算値 
     との比較 
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5.4.2 せん断耐力 V の評価式 
 せん断耐力の実験値 Vexp と計算値 Vcal との比較を表-5.7 および図-5.7 に示す．せん断耐力の
実験値 Vexp はせん断破壊時の作用せん断力とし，計算値 Vcal はコンクリート標準示方書に準拠
し，式(5.4)および式(5.5)により算出した．なお，モルタルが負担するせん断力の計算値 Vc.cal
はβf を考慮した式(5.3)により算出した． 
 図-5.7より，せん断耐力の実験値 Vc.expは，鋼繊維を混入した供試体では計算値の 2.1倍程度，
鋼繊維を混入していない供試体では計算値の 1.9 倍程度となっており，コンクリート標準示方
書に準拠し，式(5.4)および式(5.5)により算出したせん断耐力は安全側の評価になることがわか
る．式(5.5)では，せん断補強鉄筋が負担するせん断力が安全側の評価となるよう斜めひび割れ
の角度βu を 45°としているが，図-5.3 に示したとおり，せん断破壊の原因となった斜めひび
割れの角度は 45°よりも小さくなっている．斜めひび割れの角度が小さくなると，斜めひび割
れと交差するせん断補強鉄筋が増加し，せん断補強鉄筋が負担するせん断力が大きくなるため，
式(5.6)により斜めひび割れの角度βu を考慮することとした．なお，斜めひび割れの角度βu は，
図心軸(上縁から 200mm)と斜めひび割れのなす角度の実測値とし，図-5.3 の斜めひび割れ上の
二つの矢印(図心軸から上下 100mm離れたグリッド線と斜めひび割れの交点)を結ぶ直線と図心
軸のなす角度として求めた． 
 
calscalccal VVV ..                 (5.4) 
 
szAfV wwycals.                 (5.5) 
 
szAfV uwwycals tan.               (5.6) 
 
 ここに，Vc.cal は式(5.3)による計算値，Vs.cal はせん断補強鉄筋が負担するせん断力の計算値，
fwy はせん断補強鉄筋の降伏点強度，Aw は区間 s におけるせん断補強鉄筋の全断面積，z はアー
ム長で一般に d／1.15，s はせん断補強鉄筋のピッチである． 
 
y = 2.1414x
y = 1.8781x
0
50
100
150
200
250
300
350
0 50 100 150 200 250 300 350
計算値 V cal  (kN)
実
験
値
 V
exp
 (k
N)
鋼繊維なし
鋼繊維あり
V
y=x
 
図-5.7 せん断耐力の実験値と計算値との比較 
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表-5.7 せん断耐力の実験値と計算値との比較 
せん断耐力の計算値 Vcal 
供試体 
せん断耐力 
の実験値 
Vexp (kN) 
式(5.3)＋式(5.5) 
(kN) 
式(5.3)＋式(5.6) 
(kN) 
式(5.3) 
Vc.cal 
(kN) 
式(5.5) 
Vs.cal 
(kN) 
式(5.6) 
Vs.cal 
(kN) 
fsy 
(N/mm2) 
Aw 
(mm2) 
s 
(m) 
βu.*1 
(°) 
S-1 54 49 49 49.1 0.0 0.0 295 0.0 0.125 43.0 
S-2 277 152 231 49.1 103.1 181.5 295 71.3 0.125 29.6 
S-3 216 93 93 92.8 0.0 0.0 295 0.0 0.125 26.7 
S-4 304 139 155 92.8 45.8 62.1 295 31.7 0.125 36.4 
S-5 206 54 54 54.1 0.0 0.0 295 0.0 0.125 33.1 
S-6 280 157 252 54.1 103.1 198.1 295 71.3 0.125 27.5 
S-7 231 102 102 102.2 0.0 0.0 295 0.0 0.125 29.3 
S-8 290 148 171 102.2 45.8 69.2 295 31.7 0.125 33.5 
*1 斜めひび割れ角度の実測値で，図-27 中の 2 点の矢印を結んだ直線と部材軸とのなす角度 
 
 斜めひび割れの角度を考慮し，式(5.4)および式(5.6)により算出したせん断耐力の計算値と実
験値との比較を図-5.8 および表-5.7 に示す．鋼繊維を混入していない供試体に関しては，実験
値が計算値の 1.2 倍程度となっており，斜めひび割れの角度βu を考慮することでせん断耐力の
計算値の精度が向上したといえる．一方，鋼繊維を混入した供試体に関しては，実験値が計算
値の 1.9 倍程度となっており，斜めひび割れの角度を考慮してもなお安全側の評価になってい
る．鋼繊維を混入した供試体では，発生した斜めひび割れに鋼繊維が架橋し，鋼繊維がせん断
力を負担するため実験値が安全側の値になるものと考えられる． 
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図-5.8 せん断耐力の実験値と計算値との比較(βu 考慮) 
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5.4.3 鋼繊維が負担するせん断力 Vf を考慮したせん断耐力評価式 
 鋼繊維が負担するせん断力 Vf を UFC 指針に準拠し，式(5.7)により算出し，Vf を考慮したせ
ん断耐力の計算値 V*を式(5.8)により算出した． 
 
zb
f
V w
u
v
calf tan.                (5.7) 
 
calfcalscalccal VVVV ...
*               (5.8) 
 
 ここに，Vc.cal は式(5.3)による計算値，Vs.cal は式(5.6)による計算値，fv は高強度鋼繊維補強モ
ルタルの斜めひび割れ直角方向の平均引張強度，βu は軸方向と斜めひび割れのなす角度であ
る． 
 
 なお，今回の実験では fv を 2.2N/mm2 と仮定した．これは，鋼繊維を 2.0vol.%混入した UFC
の fv が 8.8N/mm2 であり 6)，今回の実験における鋼繊維の混入率がその 1/4 (0.5vol.%)であるこ
とから決定した．また，斜めひび割れの角度βu は表-5.7 と同様の実測値とした． 
 鋼繊維が負担するせん断力 Vf.cal を考慮したせん断耐力の計算値と実験値の比較を図-5.9 お
よび表-5.8 に示す．鋼繊維を混入した供試体のせん断耐力の実測値は，計算値とほぼ対応して
おり，式(5.7)により鋼繊維が負担するせん断力 Vf を考慮することで，せん断耐力は適切に評価
されたといえる． 
 以上より，鋼繊維によるモルタルが負担するせん断力 Vc の増加，斜めひび割れの角度による
せん断補強鉄筋が負担するせん断力 Vs の増加，および鋼繊維が負担するせん断力 Vf を考慮す
ることで，高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり部材のせん断耐力を合理的に設計できると
考えられる．ただし，今回の実験結果のみではデータが少ないため，現段階では，高強度鋼繊
維補強モルタルを用いたはり部材のせん断耐力は，コンクリート標準示方書に準拠し，式(5.1)，
式(5.4)および式(5.5)により行うのが現実的と考えられる． 
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図-5.9 Vf.cal を考慮したせん断耐力の計算値と実験値の比較 
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表-5.8 Vf.cal を考慮したせん断耐力と計算値との比較 
せん断耐力 V* 
供試体 
実験値 
Vexp 
(kN) 
計算値 
Vcal 
(kN) 
式(5.3) 
Vc.cal 
(kN) 
式(5.6) 
Vs.cal 
(kN) 
式(5.7) 
Vf.cal 
(kN) 
fv 
(N/mm2) 
βu.*1 
(°) 
S-1 54 49 49.1 0.0 0.0 － 43.0 
S-2 277 231 49.1 181.5 0.0 － 29.6 
S-3 216 246 92.8 0.0 153.1 2.2 26.7 
S-4 304 259 92.8 62.1 104.4 2.2 36.4 
S-5 206 54 54.1 0.0 0.0 － 33.1 
S-6 280 252 54.1 198.1 0.0 － 27.5 
S-7 231 239 102.2 0.0 137.2 2.2 29.3 
S-8 290 288 102.2 69.2 116.3 2.2 33.5 
      *1 斜めひび割れ角度の実測値 
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5.5 まとめ 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり供試体のせん断載荷実験を行った結果，以下の知見
が得られた． 
(1) 斜めひび割れ発生荷重およびせん断破壊耐力はコンクリート標準示方書に準拠して算出し
た計算値を上回っており，せん断耐力は通常の PCはりと同様の手法で安全側に評価できる． 
(2) 鋼繊維を混入することで，斜めひび割れ発生荷重，およびせん断破壊荷重の向上が認めら
れた． 
(3) 鋼繊維によるモルタルが負担するせん断力 Vc の増加，斜めひび割れの角度によるせん断補
強鉄筋が負担するせん断力 Vs の増加，および鋼繊維が負担するせん断力 Vf を考慮した提案
式により，高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり部材のせん断耐力を適切に評価できた． 
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第６章 桁高低減およびライフサイクルコストの検討 
 
 
6.1 桁高低減の検討 
 
6.1.1 はじめに 
 高強度鋼繊維補強モルタルを PC 構造物に使用することで部材の軽量化，長スパン化，低桁
高化，高耐久性化などが可能となり，普通強度のコンクリートでは不可能な付加価値の高い構
造物を実現できると考えられる．ここでは，PC 橋の桁高に着目し，高強度鋼繊維補強モルタル
を用いることで，どの程度桁高が低減できるかを検討した 1)，2)，3)．なお，本検討は｢高強度コ
ンクリートを用いた PC 構造物の設計施工規準(プレストレストコンクリート技術協会)｣を作成
する際に筆者が行ったものであり，同規準の資料編に掲載されている 1)． 
 
6.1.2 設計概要 
 検討では，主桁の設計基準強度をパラメータとして図 6.1 に示す道路橋を試設計した．試設
計の対象は支間長 45.0m，幅員 12.0m の単径間 PCT 桁橋とし，主桁の設計基準強度は 60N/mm2，
80N/mm2 および 120N/mm2 の 3 水準とした．設計基準強度ごとに桁高と PC 鋼材量を変化させ，
桁本数とプレキャストセグメントの分割位置は固定した．なお，設計基準強度が 80N/mm2 まで
は高強度コンクリートを，設計基準強度 120N/mm2 は高強度鋼繊維補強モルタルを想定した． 
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図 6.1 対象橋梁 
 
 - 90 - 
6.1.3 設計条件 
(1) 一般条件 
 設計条件は表 6.1 のとおりとした．一般の PC 橋ではたわみが問題になることはほとんどな
いが，高強度コンクリートまたは高強度鋼繊維補強モルタルを用いて桁高を低減すると，たわ
みが過大になることが懸念されるため，道路橋示方書Ⅱ鋼橋編に準拠し，活荷重によるたわみ
の限界値を支間の 1/500 に設定した． 
 
表-6.1 設計条件 
①橋  種 道路橋 
②構造形式 単径間 PCT 桁橋 
③施工方法 プレキャストセグメント工法 
④桁  長 45.800m 
⑤支 間 長 L 45.000m 
⑥有効幅員 車道部 8.5m，歩道部 2.5m 
⑦活 荷 重 B 活荷重および群集荷重(道路橋示方書Ⅰ共通編) 
⑧設計基準強度 60N/mm2，80N/mm2，120N/mm2 
⑨たわみの限界値 L／500 
 
(2) 使用材料 
 1) コンクリート 
 ①設計基準強度：60N/mm2，80N/mm2，120N/mm2(高強度鋼繊維補強モルタル) 
 ②ヤング係数 ：表 6.2 参照． 
 2) PC 鋼材 
 ①材  質 ：SWPR7BL 
 ②PC ケーブル：12S15.2(SWPR7BL)または 19S15.2(SWPR7BL) 
 ③ヤング係数 ：200kN/mm2 
 3) 鉄  筋 
 ①材  質 ：SD345 
 ②ヤング係数 ：200kN/mm2 
 
(3) 設計値 
 1) コンクリート 
 コンクリートの設計値を表-6.2 に示す．設計基準強度 60N/mm2 および 80N/mm2 のコンクリ
ートの設計値は｢高強度コンクリートを用いた PC 構造物の設計施工規準｣に準拠して定めた．
設計基準強度 120N/mm2 の高強度鋼繊維補強モルタルの設計値は，曲げ圧縮応力度の限界値，
ヤング係数，終局ひずみ，クリープ係数および単位重量に関しては材料試験の結果から定め，
これら以外に関しては設計基準強度 80N/mm2 と同じ値を使用した．なお，表-6.2 に示されて
いない設計値に関しては道路橋示方書Ⅲコンクリート橋編に準拠した． 
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表-6.2 コンクリートの設計値 
設計基準強度(N/mm2)  
単位 60 80 120 備 考 
プレ導入直後 N/mm2 24 32 48 ＝0.4・f'ck 曲げ圧縮応力度 
の限界値 fca 設計荷重時 N/mm2 20 26.5 40 ＝f'ck／3 
プレ導入直後 N/mm2 2.1* 2.5* 2.5* ＝fbck 曲げ引張応力度 
の限界値 fta 設計荷重時 N/mm2 2.1* 2.5* 2.5* ＝fbck 
せん断又はねじり N/mm2 2.6 3.1 3.1 ＝0.75・ftk≦3.1 斜引張応力度 
の限界値 fI せん断＋ねじり N/mm2 3.3 3.9 3.9 ＝0.95・ftk≦3.9 
コンクリートが負担できる平均せん断応力度  fvcd N/mm2 0.72 ＝0.2 3 'cdf ≦0.72 
平均せん断応力度の最大値 fwcd N/mm2 7.8 ＝1.25 'cdf ≦7.8 
コンクリートの終局ひずみε’cu μ 2500 3150 ＝f ’ck／Ec≧2500 
ヤング係数 Ec kN/mm2 35 38 38  
クリープ係数φ － 1.5 1.0  
乾燥収縮度ε’cs μ 280  
単位重量ρ kN/m3 24.5 25.5  
たわみの限界値 － L/500 道路橋示方書Ⅱ 
*プレキャストセグメント継目部は，設計荷重時 0N/mm2，活荷重 1.7 倍時 3.0N/mm2 
 
 2) PC 鋼材 
 PC 鋼材の設計値は本規準または道路橋示方書・同解説Ⅲコンクリート橋編に準拠した． 
 3) 鉄筋 
 鉄筋の設計値は本規準または道路橋示方書・同解説Ⅲコンクリート橋編に準拠した． 
 
(4) 荷重条件 
 道路橋示方書・同解説Ⅰ共通編に準拠した．荷重係数および安全係数は｢高強度コンクリート
を用いた PC 構造物の設計施工規準｣の解説 表 2.6.3 および解説 表 2.6.4 のとおりとした 1)． 
 
(5) 施工条件 
 施工方法はプレキャストセグメント工法とし，セグメントは工場で製作するものとした．セ
グメントへのプレストレスの導入は製作から 28 日以上経過した後に行うものとした． 
 
(6) 適用基準 
 1) 日本道路協会：道路橋示方書・同解説Ⅰ共通編，2002.3 
 2) 日本道路協会：道路橋示方書・同解説Ⅱ鋼橋編，2002.3 
 3) 日本道路協会：道路橋示方書・同解説Ⅲコンクリート橋編，2002.3 
 4) PC 技術協会：高強度コンクリートを用いた PC 構造物の設計施工規準，2008.10 
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6.1.4 試設計の結果 
(1) 断面定数および構造一般図 
 設計基準強度が 60N/mm2，80N/mm2 および 120N/mm2 における主桁の断面定数および構造一
般図をそれぞれ，表-6.3 および図-6.2 に示す．PC 鋼材は，設計基準強度が 60N/mm2 および
80N/mm2 の場合には 12S15.2(SWPR7BL)を使用し，設計基準強度が 120N/mm2 の場合には
19S15.2(SWPR7BL)を使用した．検討断面は，断面 1(支間中央部)，断面 2(セグメント継目部)
および断面 3(せん断検討断面)の 3 箇所とした． 
 
表 6.3 断面定数 
f ’ck：60N/mm2 f ’ck：80N/mm2 f ’ck：120N/mm2  
支間中央部 桁端部 支間中央部 桁端部 支間中央部 桁端部 
断 面 積 A(ｍ2) 0.7565 1.4165 0.6940 1.2190 0.6075 1.1442 
図心位置(上縁より)yu(m) 0.803 0.846 0.685 0.722 0.553 0.622 
図心位置(下縁より)yL(m) -0.997 -0.954 -0.865 -0.828 -0.747 -0.678 
断面 2 次モーメント I(m4) 0.2873 0.3748 0.1926 0.2380 0.1153 0.1552 
 
＜設計基準強度 60N/mm2＞ 
 
側面図 
 
ＰＣ 鋼材 ( 1 2 S 1 5 . 2 )
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図-6.2(a) 構造一般図(設計基準強度 60N/mm2) 
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＜設計基準強度 80N/mm2＞ 
 
側面図 
 
断 面 1 断 面 2 断面 3
せん断検討断面セグメント継目支間中央部ＰＣ鋼材 ( 1 2 S 1 5 . 2 )
 
断面図 
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図-6.2(b) 構造一般図(設計基準強度 80N/mm2) 
 
＜設計基準強度 120N/mm2＞ 
 
側面図 
 
断 面 1 断 面 2 断面 3
せん断検討断面セグメント継目支間中央部ＰＣ鋼材 ( 1 9 S 1 5 . 2 )
 
断面図 
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主桁断面図 
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図-6.2(c) 構造一般図(設計基準強度 120N/mm2) 
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6.1.5 供用限界状態および施工時の検討 
(1) 曲げモーメントに対する検討 
 プレストレス導入時および設計荷重作用時における合成応力度を表-6.4 に示す．合成応力度
は，すべて限界値を満足している． 
 
表-6.4(a) 合成応力度(設計基準強度 60N/mm2) 
検討ケース 位 置 
合成応力度 
(N/mm2) 
応力度の 
限界値 
(N/mm2) 備 考 
上縁 4.94 ≧-2.1 OK 断面 1 
(支間中央部) 下縁 20.41 ≦24 OK 
上縁 3.30 ≧0 OK 
プレストレス 
導入時 
断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 22.72 ≦24 OK 
上縁 18.21 ≦20 OK 断面 1 
(支間中央部) 下縁 -1.14 ≧-2.1 OK 
上縁 15.43 ≦20 OK 
設計荷重時 
断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 2.17 ≧0 OK 
上縁 18.66 ≦24 OK 活荷重 1.7 倍時* 断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 -1.94 ≧-3.0 OK 
     *プレキャストセグメント継目部の検討 
 
表-6.4(b) 合成応力度(設計基準強度 80N/mm2) 
検討ケース 位 置 
合成応力度 
(N/mm2) 
応力度の 
限界値 
(N/mm2) 備 考 
上縁 5.31 ≧-2.5 OK 断面 1 
(支間中央部) 下縁 28.48 ≦32 OK 
上縁 4.57 ≧0 OK 
プレストレス 
導入時 
断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 29.57 ≦32 OK 
上縁 22.17 ≦26.5 OK 断面 1 
(支間中央部) 下縁 -0.21 ≧-2.1 OK 
上縁 19.74 ≦26.5 OK 
設計荷重時 
断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 2.64 ≧0 OK 
上縁 23.81 ≦32 OK 活荷重 1.7 倍時* 断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 -2.57 ≧-3.0 OK 
     *プレキャストセグメント継目部の検討 
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表-6.4(c) 合成応力度(設計基準強度 120N/mm2) 
検討ケース 位 置 
合成応力度 
(N/mm2) 
応力度の 
限界値 
(N/mm2) 備 考 
上縁 5.35 ≧-2.5 OK 断面 1 
(支間中央部) 下縁 40.44 ≦48 OK 
上縁 3.75 ≧0 OK 
プレストレス 
導入時 
断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 42.93 ≦48 OK 
上縁 26.76 ≦40 OK 断面 1 
(支間中央部) 下縁 4.33 ≧-2.5 OK 
上縁 23.11 ≦40 OK 
設計荷重時 
断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 9.02 ≧0 OK 
上縁 28.49 ≦48 OK 活荷重 1.7 倍時* 断面 2 
(ｾｸﾞﾒﾝﾄ継目部) 下縁 1.74 ≧-3.0 OK 
    *プレキャストセグメント継目部の検討 
 
(2) せん断力に対する検討 
 断面図心位置における斜め引張応力度を表-6.5 に示す．設計荷重作用時(供用限界状態)にお
ける斜め引張応力度は，すべて限界値を満足した． 
 
表-6.5 斜め引張応力度 
設計基準強度 
f ’ck 
(N/mm2) 
位置 
 
斜め引張応力度 
(N/mm2) 
斜め引張応力度
の限界値 
σI (N/mm2) 備 考 
断面 1 0.00 OK 
断面 2 -0.11 OK 60 
断面 3 -0.04 
≧-2.6 
OK 
断面 1 0.00 OK 
断面 2 -0.04 OK 80 
断面 3 -0.02 
≧-3.1 
OK 
断面 1 0.00 OK 
断面 2 -0.05 OK 120 
断面 3 -0.02 
≧-3.1 
OK 
 
(3) たわみの検討 
 活荷重によるたわみの最大値を表-6.6 に示す．活荷重によるたわみの最大値はすべて，限界
値を満足している．ただし，桁高を低減するほどたわみの最大値は大きくなっており，たわみ
の限界値が設定される場合は，コンクリートの設計基準強度ではなく，たわみの限界値により
桁高が決定される場合があることがわかる． 
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表-6.6 たわみの最大値 
設計基準強度 
f ’ck (N/mm2) 
活荷重によるた
わみの最大値 たわみの限界値 判定 
60 L／1125 OK 
80 L／828 OK 
120 L／501 
＜L／500 
OK 
 
6.1.6 終局限界状態の検討 
(1) 曲げモーメントに対する検討 
 断面 1(支間中央部)における終局荷重作用時の設計曲げモーメントと破壊抵抗曲げモーメン
トとの比較を表-6.7 に示す．すべての設計基準強度において破壊抵抗曲げモーメントが設計曲
げモーメントを上回っており，終局限界状態における限界値を満足した．なお，対象構造物は
道路橋であり，道路橋示方書は荷重係数設計法に基づいているため，安全係数(材料係数，部材
係数，構造物係数等)は｢高強度コンクリートを用いた PC構造物の設計施工規準｣の解説 表 2.6.3
に準拠し，すべて 1.0 とした 1)． 
 
表-6.7 設計曲げモーメントと破壊抵抗曲げモーメントとの比較 
設計基準強度 
f ’ck 
(N/mm2) 
破壊抵抗 
曲げモーメント 
Mud (kN･m) 
設計 
曲げモーメント 
Md (kN･m) 
構造物 
係数 
γi γi・Md／Mud 備 考 
60 21296 16491 1.0 0.77 ≦1.0 OK 
80 21386 15606 1.0 0.73 ≦1.0 OK 
120 17978 14736 1.0 0.82 ≦1.0 OK 
 
(2) せん断力に対する検討 
 終局荷重作用時の設計せん断力とせん断耐力との比較を表-6.8 に示す．すべての断面におい
てせん断耐力が設計せん断力を上回っており，終局限界状態における限界値を満足した．なお，
対象構造物は道路橋であり，道路橋示方書は荷重係数設計法に基づいているため，安全係数(材
料係数，部材係数，構造物係数等)は｢高強度コンクリートを用いた PC 構造物の設計施工規準｣
の解説 表 2.6.3 に準拠し，すべて 1.0 とした． 
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表-6.8 設計せん断力とせん断耐力との比較 
設計基準 
強度 f ’ck 
(N/mm2) 
有効高 
d 
(m) 
位置 
 
Vcd* 
(kN) 
Vsd* 
(kN) 
Vped* 
(kN) 
せん断 
耐力 
Vyd** 
(kN) 
設計 
せん断力 
Vd 
(kN) 
γi･Vd /Vyd 
 
備 考 
 
断面 1 491.6 265.3 0 756.9 166.1 0.22 ≦1.0 OK 
断面 2 495.5 265.3 0 760.8 599.6 0.79 ≦1.0 OK 60 1.745 
断面 3 1930.1 530.6 490.2 2950.9 1514.4 0.51 ≦1.0 OK 
断面 1 422.6 227.3 0 649.9 164.0 0.25 ≦1.0 OK 
断面 2 423.3 227.3 141.5 792.1 566.7 0.72 ≦1.0 OK 80 1.495 
断面 3 1673.2 454.6 518.6 2646.4 1430.0 0.54 ≦1.0 OK 
断面 1 357.7 181.7 0 539.4 162.4 0.30 ≦1.0 OK 
断面 2 371.2 181.7 105.4 658.3 542.3 0.82 ≦1.0 OK 120 1.195 
断面 3 1602.7 363.4 463.5 2429.6 1355.1 0.56 ≦1.0 OK 
*Vcd：コンクリートが負担するせん断力，Vsd：スターラップが負担するせん断力(断面 1，断面
2：D13ctc250mm，断面 3：D13ctc125mm)，Vped：PC 鋼材の鉛直分力 
** Vyd＝Vcd＋Vsd＋Vped 
 
6.1.7 設計基準強度と桁高との関係 
 設計基準強度と桁高との関係を図-6.3 および表-6.9 に示す．設計基準強度が大きくなるほど，
大きなプレストレスを導入できるため，桁高を低減できることがわかる．桁高支間比は，設計
基準強度が 60N/mm2 で 1/25 程度，設計基準強度が 80N/mm2 で 1/29 程度，設計基準強度が
120N/mm2 で 1/35 程度となっている．設計基準強度が 50N/mm2 程度の PC 桁では桁高支間比は
1/20 程度であることから，高強度コンクリートや高強度鋼繊維補強モルタルを用いることで，
普通強度のコンクリートでは困難な低桁高を実現できることが確認された． 
 
y = 12.1x-0.467
1
1.2
1.4
1.6
1.8
2
40 60 80 100 120 140
設計基準強度 f' ck  (N/mm2)
桁
高
H 
(m
)
(1/25)
(1/29)
(1/35)
(  )は桁高支間比
 
図-6.3 設計基準強度と桁高との関係 
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表-6.9 設計基準強度と桁高の関係 
設計基準強度 
f’ck (N/mm2) 
支間 L 
(m) 
桁高 H 
(m) 桁高支間比 
PC 鋼材 
の配置 たわみ 
60 45.0 1.800 1／25 12S15.2×5 本 L／1125 
80 45.0 1.550 1／29 12S15.2×6 本 L／828 
120 45.0 1.300 1／35 19S15.2×4 本 L／501 
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6.2 ライフサイクルコストの検討 
 
6.2.1 はじめに 
 高強度鋼繊維補強モルタルは，第 3 章で述べたとおり，中性化，凍結融解および塩害に対し
て高い耐久性を有しており，ライフサイクルコスト(以降，LCC)の低減にも効果があると考え
られる．そこで，飛沫帯に位置する PCT 桁橋を対象とし，普通強度のコンクリートを用いた場
合と高強度鋼繊維補強モルタルを用いた場合の LCC をそれぞれ検討することとした．なお，本
検討は｢高強度コンクリートを用いた PC 構造物の設計施工規準(プレストレストコンクリート
技術協会)｣を作成する際に筆者が行ったものであり，同規準の資料編に掲載されている 1)． 
 
6.2.2 検討概要 
 本検討における対象橋梁は図-6.4 および表-6.10 のとおり，支間長 40.0m，幅員 12.0m の単
径間 PCT 桁橋(道路橋)とした．設計基準強度は，50N/mm2 および 120N/mm2 の 2 水準とし，ラ
イフサイクルコストは，「新設 PC 橋のライフサイクルコストのプログラム，以降 PC-LCC」(伊
藤忠テクノソリューションズ社)により算出した．なお，設計基準強度を大きくすることで，断
面の縮小や桁高の低減が可能となるが，ここでは比較を簡素化するため同一断面での比較とし
た． 
 
側面図 
桁長
支間
２４
００
４０９００
４５０ ４００００ ４５０
 
 
断面図 
24
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1 2 0 0 0
2 5 0 0 8 5 0 0
 
 
図 6.4 対象橋梁 
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表-6.10 対象橋梁 
 普通強度コンクリート 
を用いた PC 桁橋 
高強度鋼繊維補強モルタル 
を用いた PC 桁橋 
①橋梁形式 単純 PCT 桁橋(ポストテンション方式) 
②橋 長 40.960m 
③桁 長 40.900m 
④支間長 40.000m 
⑤総幅員 12.000m 
⑥環境区分 飛沫帯(塩害対策区分 S) 
主 桁 50N/mm2 120N/mm2 ⑦設計基準強度 f 'ck 横組工 30N/mm2 120N/mm2 
⑧かぶり 70mm 
⑨鉄筋 エポキシ樹脂塗装鉄筋 
⑩PC 鋼材 普通 PC 鋼材 
⑪シース ポリエチレンシース 
⑫表面塗装 外周全面塗装 無塗装 
 
6.2.3 維持管理計画 
(1) 鉄筋位置の塩化物イオン濃度の算定 
 高強度鋼繊維補強モルタルおよび普通強度コンクリートの見掛けの塩化物イオン拡散係数か
ら，飛沫帯，かぶり 70mm の条件で，式(6.1)により鉄筋位置の塩化物イオン濃度 Cd を算出した
結果を図-6.5 および表-6.11 に示す．普通強度コンクリートの見掛けの塩化物イオン拡散係数
の特性値は，水セメント比を 36%4)と仮定し，コンクリート標準示方書【設計編】5)に準拠して
算出した．高強度鋼繊維補強モルタルの見掛けの塩化物イオン拡散係数は 3.3.10 項より
0.0176cm2/年とした．なお，初期にコンクリート中に含まれる塩化物イオン濃度は 0.30kg/m3 と
した． 
 図-6.5 および表-6.11 より，普通強度コンクリートを使用した場合は 15 年程度で鉄筋位置の
塩化物イオン濃度が発錆限界 1.2kg/m3 を超えるのに対し，高強度鋼繊維補強モルタルを使用し
た場合は塩化物イオン濃度の変化はほとんどなく，100 年後においても発錆限界以下となって
いる． 
 
tD
c
erfCC
d
d
cld 2
1.0
10             (6.1) 
 
 ここに，Co はコンクリート表面における塩化物イオン濃度(kg/m3)，cd はかぶりの設計値(mm)，
t は耐用年数(年)，γcl は濃度のばらつきを考慮した安全係数(一般 1.3，高流動 1.1)，Dd はコン
クリートの見掛けの塩化物イオン拡散係数(cm2/年)である． 
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log Dp＝-3.9(W/C )2＋7.2(W/C )－2.5          (6.2) 
 
 ここに，Dk は塩化物イオン拡散係数の特性値，γp は Dp の精度に関する安全係数(＝1.2)，Dp
は拡散係数の予測値，W/C は水セメント比である． 
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図-6.5 塩化物イオン濃度の計算値 
 
(2) 維持管理の方法 
 1) 設計基準強度 50N/mm2 の場合 
 図-6.5 の結果から，設計基準強度が 50N/mm2 の場合は約 15 年で鉄筋位置の塩化物イオン濃
度が発錆限界に達するため，供用開始から 15 年後にコンクリートの表面を全面塗装するものと
した．その後は塗装の寿命を考慮し，15 年毎に再塗装するものとした．なお，対象橋梁にはエ
ポキシ樹脂塗装鉄筋を使用しており，鉄筋位置の塩化物イオン濃度が普通鉄筋の発錆限界塩化
物イオン濃度に達しても直ちに腐食するわけではないので，供用開始 15 年後に塗装を施すこと
は腐食防止の観点からは十分すぎると考えられるが，ここでは普通コンクリートを用いた構造
物と高強度鋼繊維補強モルタルを用いた構造物の違いがよく現れるように条件を単純化した． 
 2) 設計基準強度 120N/mm2 の場合 
 設計基準強度が 120N/mm2 の場合は，100 年後においても鉄筋表面位置の塩化物イオン濃度
が発錆限界に達しないため，コンクリート表面の塗装は行わないものとした．なお，床版間詰
め部や横桁に関しても主桁と同等の高強度コンクリートを使用し，無塗装とすることとした． 
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6.2.4 ライフサイクルコストの検討 
(1) ライフサイクルコストの算出方法 
 一般にコンクリート構造物のライフサイクルコストは，初期建設費，維持管理費および撤去・
更新費の合計として式(6.3)で算出される 1)．ただし，撤去・更新費に関しては，高強度鋼繊維
補強モルタルを用いた場合でも通常の PC 橋と大きく変わることはないと推察されたため，今
回の検討では考慮しないこととした． 
 
RMI CCCLCC                (6.3) 
 
 ここに，LCC はライフサイクルコスト，C I は初期建設費(建設費など)，CM は維持管理費(点
検費，補修・補強に関わる費用などの合計)，C R は撤去・更新費である． 
 
(2) 初期建設費用の計算 
 初期コストの算出結果を表-6.11 に示す．設計基準強度が 50N/mm2 のコンクリートを使用し
た PC 橋の初期建設費は，PC-LCC に表-6.10 の条件を入力して算出した．設計基準強度が
120N/mm2 の場合の初期建設費は，高強度鋼繊維補強モルタルと普通強度コンクリートの単価
の差とコンクリート体積との積を PC-LCC で算出した設計基準強度 50N/mm2 の橋体工の初期コ
ストに加えることで算出した．なお，設計基準強度が 120N/mm2(主桁)，50N/mm2(主桁)および
30N/mm2(横組工：間詰部，横桁)のコンクリートの単価はそれぞれ，90,000 円/m3，17,500 円/m3
および 12,500 円/m3 とした． 
 表-6.11 より，設計基準強度が 120N/mm2 の高強度鋼繊維補強モルタルを使用した場合，設
計基準強度が 50N/mm2 のコンクリートを使用した場合に比べ，初期建設費は 30%程度増加した．
なお，今回の検討では，高強度鋼繊維補強モルタルの使用による部材の薄肉化，低桁高化およ
び少数主桁化は行っていないが，これらを行うことにより，初期建設コストの上昇はここまで
大きくならないと考えられる． 
 
表-6.11 初期コストの算出結果 
設計基準強度  
50N/mm2 120N/mm2 備 考 
①橋体工 65,000,000 90,490,000 主桁：288.6m3，横組工：58.9m3 
②支承工 1,010,000 1,010,000  
③橋面工 13,100,000 13,100,000  
④小計(①+②+③) 79,110,000 104,600,000  
⑤諸経費(④×0.468) 37,000,000 48,950,000  
⑥初期建設コスト 116,110,000 153,550,000  
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(3) ライフサイクルコストの計算 
 ライフサイクルコストの算出結果を図-6.6 に示す．普通強度コンクリート(設計基準強度
50N/mm2)を使用した場合の LCC は，PC-LCC プログラムにより算出した．なお，PC 桁橋の維
持管理費用を算出する際には，伸縮装置，地覆，橋面防水，等の費用も考慮するが，ここでは
検討を簡略化するため塗装費以外の費用は無視した． 
 図-6.6 より，普通強度コンクリートを使用した場合の LCC は，供用開始から 30 年後には高
強度鋼繊維補強モルタルを使用した場合の LCC を上回り，100 年後においては 1.6 倍程度にな
った．高強度鋼繊維補強モルタルを使用することで初期建設費用は 30%程度上昇するが，100
年後の LCC は普通強度を使用した場合の 60%程度となることがわかる． 
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図-6.6 LCC の算出結果 
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6.3 まとめ 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC 橋に関して，試設計による桁高低減の検討およびラ
イフサイクルコストの検討を行った結果，以下の知見が得られた． 
 
(1) 桁高低減の検討について 
 1) 主桁の設計基準強度を大きくすることで PC 橋の桁高を低減できることが確認された． 
 2) 桁高支間比は，設計基準強度が 60N/mm2 で 1/25，設計基準強度が 80N/mm2 で 1/29，設計基
準強度が 120N/mm2 で 1/35 まで低減できる． 
 3) たわみの限界値が設定される場合，PC 橋の桁高はコンクリートの設計基準強度ではなく，
たわみの限界値により決まる場合がある． 
 4) 設計基準強度が 120N/mm2 の高強度鋼繊維補強モルタルを使用することで，普通強度のコン
クリートでは実現できない桁高支間比が 1/35 の低桁高橋梁を実現できる． 
 
(2) ライフサイクルコストの検討について 
 1) 設計基準強度が 120N/mm2 の高強度鋼繊維補強モルタルを使用した PC 橋の初期建設費は，
設計基準強度が 50N/mm2 の普通強度コンクリートを使用した場合に比べ，30%程度大きく
なった． 
 2) 飛沫帯に位置する PC 橋は，普通強度のコンクリートを使用した場合は，供用後 15 年程度
で鉄筋位置の塩化物イオン濃度が発錆限界 1.2kg/m3 を超えた．一方，高強度鋼繊維補強モ
ルタルを使用した場合は，供用開始から 100 年後においても鉄筋位置の塩化物イオン濃度
は発錆限界以下であった． 
 3) 高強度鋼繊維補強モルタルを使用し，コンクリートの表面塗装を行わない場合のライフサ
イクルコストは，普通強度のコンクリートを使用し，コンクリートの表面塗装を 15 年毎に
行う場合の 60%程度となった． 
 4) 環境条件や維持管理の方法にもよるが，高強度鋼繊維補強モルタルを飛沫帯に位置する PC
橋に用いることで，ライフサイクルコストを通常の PC 橋より低減できることが示された． 
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第７章 PC 橋への応用 
 
7.1 はじめに 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルの用途を試設計などで検討した結果，低桁高 PC 橋に適用するこ
ととした．高強度鋼繊維補強モルタルを実際の低桁高 PC 橋に適用するにあたっては，実物大
の部材を製作し，施工性を確認するとともに，製作した部材に充填不良やひび割れなどの不具
合が発生しないかについても確認する必要があった．また，高強度鋼繊維補強モルタルでは，
混入した鋼繊維がモルタル中に均一に分散する必要があり，鋼繊維が材料分離しない施工方法
も検討する必要があった．そこで，鋼繊維の分離抵抗性試験，実物大 PC 桁による施工性試験
を行った 1)，2)． 
 
 
7.2 鋼繊維の分離抵抗性試験 
 
7.2.1 鋼繊維の鉛直方向の分散性試験 
(1) 試験目的 
 鋼繊維の沈降に対する分離抵抗性を確認するため，鋼繊維の鉛直方向の分散性試験を行った．
試験においては，バイブレータの有無をパラメータとし，バイブレータが鋼繊維の分離抵抗性
に及ぼす影響を検討した 1)． 
 
(2) 供試体およびモルタルの打設方法 
 供試体の形状およびモルタルの打設方法を図
-7.1 に示す．供試体は，内径 200mm，高さ 1m
の塩ビ管とし，モルタルが漏れないよう塩ビ管
の下端には蓋を取り付けた．供試体の数は 2 体
とし，一方は塩ビ管にバイブレータをかけなが
ら打設し，もう一方はバイブレータをかけずに
打設した．打設終了後，上部 10cm，中間 10cm，
下部 10cm のモルタルを採取し，洗い試験によ
りモルタル中の鋼繊維の量を計量した．モルタ
ルの打設状況を写真-7.1 に示す． 
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図-7.1 供試体および打設方法 
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写真-7.1 打設状況 
 
(3) 洗い試験方法 
 洗い試験の手順を図-7.2 に示す．供試体の所定の位置からモルタルを採取し，モルタルの質
量を測定した後，水洗いし，セメント分を洗い流して鋼繊維と細骨材のみを残す．残った鋼繊
維と細骨材を乾燥させた後，磁石により鋼繊維を採取し，モルタル中に含まれる鋼繊維の質量
を測定した．モルタルから採取した鋼繊維を写真-7.2 に示す． 
 
 
試料採取 
(2ι程度) 
→ 質量測定 → 
水洗い 
(ｾﾒﾝﾄ分を 
洗い流す) 
→ 
乾 燥 
(気乾状態) 
→ 
ﾌｧｲﾊﾞｰ採取 
(磁石を使用) 
→ 
ﾌｧｲﾊﾞｰ 
質量測定 
図-7.2 モルタルの洗い試験手順 
 
 
写真-7.2 モルタルから採取した鋼繊維 
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(4) 使用材料 
 本試験に使用した材料，モルタルの配合およびフレッシュ性状をそれぞれ，表-7.1，表-7.2
および表-7.3 に示す． 
 
表-7.1 使用材料 
材 料 記号 摘 要 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
鋼繊維 SF 引張強度 2340N/mm2，密度 7.85g/cm3，長さ 13mm，径 0.16mm 
細骨材 S 砕砂(山形県東根産)，表乾密度 2.57g/cm3，吸水率 2.59%，最大寸法 5mm 
高性能減水剤 SP ポリカルボン酸系 
 
表-7.2 示方配合 
単位量(kg/m3) 
W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 
混入率 
(vol.%) W C S SF* 
SP/C 
(%) 
単位体積質量** 
ρ(kg/m3) 
17 2.0 0.5 210 1235 948 40 3.0 2421 
    * SF は外割で混入 
    **単位体積質量［＝(W＋C＋S＋SF)／1.005］ 
 
表-7.3 高強度鋼繊維補強モルタルのフレッシュ性状 
モルタル 
フロー 
(mm) 
スランプ 
フロー 
(mm) 
空気量 
(%) 
モルタル 
温度 
(℃) 
W 測定値* 
(kg/m3) 
270 780 1.5 18 219 
        *高周波加熱乾燥法(210±15kg/m3)による測定値． 
 
(5) 試験結果 
 鋼繊維の鉛直方向の分散試験の結果を図-7.3 に示す．高強度鋼繊維補強モルタル中における
鋼繊維の単位量の実測値は，式(7.1)により算出した． 
 試験の結果より，バイブレータを使用した場合は，上から 10cm の位置における鋼繊維が設
計値に対して 2 割以上小さく，バイブレータにより鋼繊維が沈降していることがわかる．一方，
バイブレータをかけない場合は，鋼繊維単位量の実験値と設計値との誤差は 5%以下であり，
沈降に対して著しい材料分離は認められない．したがって，高強度鋼繊維補強モルタルの打設
においては，鋼繊維の沈降による材料分離を抑制するためバイブレータは使用しないこととし
た． 
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SF＝M2／M1×ρ                (7.1) 
 
 ここに，SF は鋼繊維の単位量(kg/m3)，M1 は採取したモルタルの質量(g)，M2 は採取したモル
タル中に含まれていた鋼繊維の質量(g)，ρは高強度鋼繊維補強モルタルの単位体積質量(kg/m3)
である． 
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図-7.3 鋼繊維の分散試験結果 
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7.2.2 鋼繊維の水平流動に対する分離抵抗性試験 
(1) 試験目的 
 高強度鋼繊維補強モルタル中の鋼繊維の水平流動に対する分離抵抗性を確認するため，水平
流動後の鋼繊維の分散試験を行った 1)． 
 
(2) 供試体およびモルタルの打設方法 
 供試体の形状を図-7.4 に示す．供試体は，長さ 7m，幅 230mm のはり供試体とし，通常の
PC 桁橋と同様，鉄筋と PC 鋼材用のシースを配置した．比較のため，鉄筋を配置しない供試体
も製作した．打設は，はり供試体の端部から行い，高強度鋼繊維補強モルタルを水平流動させ
た．水平流動させた高強度鋼繊維補強モルタルは，図-7.5 の位置で採取し，洗い試験によりモ
ルタル中の鋼繊維の量を計量した． 
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図-7.4 供試体の形状 
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図-7.5 モルタル採取位置 
 
(3) 洗い試験方法 
 洗い試験は，鉛直方向の分散性試験と同様，図-7.2 のとおり実施した． 
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(4) 使用材料 
 本試験における使用材料，モルタルの示方配合およびフレッシュ性状をそれぞれ，表-7.1，
表-7.4 および表-7.5 に示す． 
 
表-7.4 示方配合 
単位量(kg/m3) 
W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 
混入率 
(vol.%) W C S SF* 
SP/C 
(%) 
単位体積質量** 
ρ(kg/m3) 
17 2.0 1.0 210 1235 948 79 3.0 2448 
 * SF は外割で混入 
 **単位体積質量［＝(W＋C＋S＋SF)／1.010］ 
 
表-7.5 高強度鋼繊維補強モルタルのフレッシュ性状 
バッチ 
モルタル 
フロー 
(mm) 
スランプ 
フロー 
(mm) 
空気量 
(%) 
モルタル 
温度 
(℃) 
W 測定値*
(kg/m3) 
1 バッチ目 250 730 3.2 9.0 219 
2 バッチ目 275 740 2.7 10.0 205 
      *高周波加熱乾燥法による測定値． 
 
(5) 試験結果 
 鋼繊維の水平流動に対する分散試験の結果を図-7.6 および表-7.7 に示す．高強度鋼繊維補強
モルタル中の鋼繊維の単位量の実測値は，式(7.1)により算出した． 
 本試験の結果より，水平流動距離が 3.5m までは鋼繊維単位量の実験値と計算値との誤差は
3%以下であり，著しい材料分離は認められない．一方，3.5m を超えると鋼繊維の量が設計値
に対し 2 割～4 割減少しており，高強度鋼繊維補強モルタルの水平流動距離は 3.5m 以下とする
のが望ましいと考えられる． 
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図-7.6 鋼繊維の水平流動に対する分散試験結果 
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7.3 実物大 PC 桁の施工試験 
 
7.3.1 試験の目的 
 高強度鋼繊維補強モルタルは，水セメント比が低く，単位セメント量が大きいため，普通強
度のコンクリートに比べ，水和発熱，自己収縮およびフレッシュ時の粘性が大きいと考えられ
る．これらの影響により，高強度鋼繊維補強モルタルで実物大の部材を製作した場合，温度ひ
び割れ，自己収縮ひび割れ，充填不良などの発生が懸念された．そこで，実物大断面の PC 桁
試験体を製作し，打設時の施工性，および製作した試験体にひび割れや充填不良等の不具合が
発生しないかを確認することとした 1)，2)． 
 また，高強度鋼繊維補強モルタルは桁高支間比が 1/30 程度以下の低桁高 PC 橋に使用するこ
とを想定しており，1 本の主桁に 19S15.2 の大容量 PC ケーブルが最大で 4 本配置される．4 本
の大容量 PC ケーブル(19S15.2)により導入される緊張力は 14,000kN であり，これらを 1 本の主
桁に緊張・定着する際に，PC 鋼材定着部やプレキャストセグメントの継目にひび割れや角欠け
等の不具合が発生しないことも確認する必要があった．そこで，高強度鋼繊維補強モルタルで
製作したプレキャストセグメントに 4 本の大容量 PC ケーブル(19S15.2)でプレストレスを導入
し，定着部付近やプレキャストセグメント継目部にひび割れや角欠け等の不具合が発生しない
かを併せて確認することとした 1)，2)． 
 
7.3.2 試験体 
 試験体一般図を図-7.7 に示す．試験体は，桁長 15.6m，支間 15.2m，幅 1.23m，桁高 1.15m
のバルブ T 桁とし，仕切板で 5 セグメントに分けて製作した．製作した 5 つのセグメントは，
4 本の大容量ケーブル(19S15.2)により，プレストレスを導入して一体化した．プレストレス導
入時の桁下縁応力度の計算値は 44.9N/mm2 であった． 
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図-7.7 試験体一般図 
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7.3.3 使用材料 
 高強度鋼繊維補強モルタルの使用材料，示方配合および養生方法をそれぞれ，表-7.6，表-7.7
および図-7.8 に示す． 
 
表-7.6 使用材料 
材 料 記号 摘 要 
セメント C シリカフューム混入セメント，密度 3.08g/cm3 
鋼繊維 SF 引張強度 2340N/mm
2，長さ 13mm，径 0.16mm，アスペクト比 81， 
密度 7.85g/cm3 
細骨材 S 砕砂(倉敷市産)，表乾密度 2.57g/cm3，吸水率 1.72%，最大寸法 5mm 
高性能減水剤 SP ポリカルボン酸系 
 
表-7.7 示方配合 
単位量(kg/m3) W/C 
(%) 
Air 
(%) 
SF 量 
(vol.%) W C S SF 
SP/C 
(%) 
17 2.0 1.0 210 1235 948 79 3.0 
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養生時間(h)
温
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)
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最高温度(60℃)：24時間
15℃/h 15℃/h
以下
蒸気養生終了脱枠
 
図-7.8 蒸気養生方法 
 
7.3.4 試験結果 
(1) 高強度鋼繊維補強モルタルの製造 
 高強度鋼繊維補強モルタルの目標性状，および試験体製作時のモルタルの性状をそれぞれ，
表-7.8 および表-7.9 に示す． 
 試験体製作時のモルタルの性状は，ばらつきが小さく，すべて目標値を満足していることか
ら，高強度鋼繊維補強モルタルは安定的に製造できることが確認された． 
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表-7.8 目標性状 
試験項目 目標値 
スランプフロー 750±100mm 
モルタルフロー(0 打) 260±30mm 
単位水量推定値 210±10kg/m3 
空 気 量 2.0%(1.5％以上 3.5%以下) 
圧縮強度 120N/mm2 以上 
 
表-7.9 高強度鋼繊維補強モルタルの性状*1 
鋼繊維混入前 鋼繊維混入後 
ﾊﾞｯﾁ 
練混ぜ量 
(m3) 
練混ぜ 
開始時刻 
 
モルタル 
フロー 
(mm) 
単位水量 
測定値*2 
(kg/m3) 
スランプ 
フロー 
(mm) 
空気量 
(%) 
CT*3 
(℃) 
圧縮強度 
σ4 
(N/mm2) 
① 0.75 9:00 260×260 210 770×770 2.1 11 157 
② 〃 9:20 260×255 － － － － － 
③ 〃 9:35 250×250 － － － － － 
④ 〃 9:45 265×270 － － － － － 
⑤ 〃 9:55 255×250 － － － － － 
⑥ 〃 10:05 260×270 211 750×730 3.0 13 151 
⑦ 〃 10:20 240×240 － － － － － 
⑧ 〃 10:30 250×250 － － － － － 
⑨ 〃 10:40 240×250 － － － － － 
⑩ 〃 10:45 265×270 － － － － － 
⑪ 〃 10:55 270×270 209 720×730 2.4 14 153 
⑫ 〃 14:40 270×270 212 800×820 2.3 14 － 
⑬ 〃 14:50 250×250 － － － － － 
⑭ 〃 15:03 275×275 － － － － － 
⑮ 〃 15:22 240×250 － － － － － 
  *1 配合は表-7.9， *2 高周波加熱乾燥法(UME 法)により測定，*3 モルタルの温度 
 
(2) 試験体の打設状況 
 試験体の打設状況を写真-7.3～写真-7.6 に示す．高強度鋼繊維補強モルタルは流動性が良好
であり，材料分離等の不具合も認められなかった．高強度鋼繊維補強モルタルはブリージング
がほとんどないため天端の仕上げ面にプラスチック収縮ひび割れが発生しやすくなるが，パラ
フィン系の養生剤を散布して仕上げることで，プラスチック収縮ひび割れを防止できることが
確認された．表面仕上げ後，図-7.8 に準拠して蒸気養生を行った． 
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写真-7.3 打設状況 
 
 
写真 7.4 打設状況(拡大) 
 
 
写真-7.5 表面仕上げ状況 
 
写真-7.6 蒸気養生の状況 
 
(3) 蒸気養生後の試験体の状況 
 蒸気養生後の試験体の状況を写真-7.7～写真-7.10 に示す．蒸気養生後の試験体に，充填不
良やひび割れ等の発生は認められず，温度や自己収縮によるひび割れも発生していないことが
確認された． 
 
 
写真-7.7 試験体脱枠状況 
 
 
写真-7.8 天端の状況 
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写真-7.9 側面の状況 
 
写真-7.10 側面の状況(拡大) 
 
(4) PC 鋼材緊張時の状況 
 PC 鋼材の緊張状況を写真-7.11～写真-7.14 に示す．PC 桁試験体には PC ケーブル(19S15.2)
が 4 本配置されており，14,000kN ものプレストレス力が導入された．プレストレス導入時の桁
下縁応力度は 45N/mm2 程度になるが，試験体に角欠け，ひび割れ，およびセグメント継目のず
れ等の不具合は認められなかった． 
 
 
写真-7.11 緊張状況 
 
 
写真-7.12 緊張状況(拡大) 
 
 
写真-7.13 緊張完了後の全景 
 
写真-7.14 緊張後のセグメント継目の状況 
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 プレストレス導入時の桁の挙動を表-7.10 に示す．この表の桁短縮量，鉛直方向変位および
水平方向変位は，図-7.9 に示す位置で計測した． 
 プレストレス導入時の桁の上そり量および桁の短縮量は計算値とほぼ一致しており，プレス
トレス導入時の桁に異常な挙動が発生していないことが確認された． 
 
表-7.10 プレストレス導入時の桁の挙動 
 実測値 
(mm) 
計算値 
(mm) 
差 
(mm) 
短縮量 5.3 5.3 0.0 
鉛直方向変位(支間中央部) 23.0 24.1 -1.1 
横方向変位(支間中央部) 1.0 0.0 1.0 
 
ＣＬ
① ②
③ ④
計測位置(4箇所)
 
(a) 短縮量 
 
δ  
(b) 鉛直方向変位 
 
δ  
(c) 横方向変位 
図-7.9 計測位置 
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7.4 低桁高 PC 橋への応用 
 
 実物大 PC 桁による施工性試験の結果，試験体に不具合が確認されなかったことから，高強
度鋼繊維補強モルタルは実際の低桁高 PC 橋に適用された．この節では，高強度鋼繊維補強モ
ルタルが実際の低桁高 PC 橋に採用された事例を取りまとめた．高強度鋼繊維補強モルタルは
単に桁高の低い橋梁のみでなく，高い耐久性が要求される海上の橋梁にも適用された 3)，4)． 
 
7.4.1 低桁高 PC 橋の原理 
 PC 橋は桁高が低くなると，図-7.10 に示すとおり荷重により発生する曲げ応力度が大きくな
るため，これを打ち消すための大きなプレストレスを導入する必要がある 3)，4)．大きなプレス
トレスを導入するには，主桁の強度を大きくすることが有効であり，高強度鋼繊維補強モルタ
ルを PC 橋へ使用することで，桁高支間比が 1/40 程度の低桁高橋を実現できる(通常の PC 橋の
桁高支間比は 1/20 程度)．また，桁本数を減らすことで，経済的な低桁高橋も可能となる．こ
れまでのおもな使用例を表-7.11 に示す． 
 
 
通常桁高
低 桁 高
荷重による
曲げ応力度 プレストレス 合成応力度
高い圧縮応力度
の発生
＋
＋
＝
＝
大きなプレストレス
の導入
曲げ引張応力度
の増大
高い強度が必要
 
 
図-7.10 低桁高 PC 橋の応力状態 
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表-7.11 高強度鋼繊維補強モルタルを使用した低桁高 PC 橋の例 
 豆飼橋 皆喜橋 ㈱カムテックス常石桟橋 
橋  種 道路橋(A 活荷重) 道路橋(B 活荷重) 桟橋(群集荷重) 
構造形式 単径間 PCT 桁橋 
(ポステン方式) 
2 径間単純 PC 床版橋 
(プレテン方式) 
単径間 PC 床版橋 
(ポステン方式) 
設計基準強度 120N/mm2 120N/mm2 120N/mm2 
鋼繊維混入率 0.5vol.% 1.0vol.% 0.5vol.% 
橋  長 26.0m 17.7m 26.4m 
支 間 長 25.2m 8.3m 25.6m 
桁  高 支間中央部：1.05m 桁 端 部：0.85m 
0.3m 0.55m 
桁高支間比 1/24～1/30 1/28 1/47 
発 注 者 常陸太田市 備前市 ㈱カムテックス 
 
7.4.2 豆飼橋 
 豆飼橋の完成状況，打設状況，架設状況をそれぞれ，写真-7.15，写真-7.16 および写真-7.17
に示す 3)，4)，5)．豆飼橋は橋長 26.0m，支間 25.2m，幅員 6.0m の単純 PCT 桁橋であり，高強度
鋼繊維補強モルタルが適用されたはじめての低桁高 PC 橋である．原案は通常の PCT 桁橋(設計
基準強度 40N/mm2)であったが，高強度鋼繊維補強モルタルを使用することで桁端部の桁高を低
くすることができ，アプローチ部の土工事を減らすことが可能となった．本橋はプレキャスト
セグメント工法で施工され，移動式クレーンにより架設した．完成から 1 年後の豆飼橋の外観
を写真-7.18 に示す．完成から 1 年が経過した豆飼橋において，主桁表面の点錆やひび割れ等
の不具合は認められなかった． 
 
 
写真-7.15 豆飼橋 
 
 
写真-7.16 打設状況 
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写真-7.17 架設状況 
 
写真-7.18 1 年後の豆飼橋の外観 
 
7.4.3 皆喜橋 
 皆喜橋の完成状況，打設状況，プレキャスト主桁および架設状況を，写真-7.19～写真-7.22
に示す 3)，4)，6)．皆喜橋は，損傷した RC 上部工を撤去し，架け替える工事であったが，有効幅
員が 4.3m から 5.0m に拡幅されること，および下部工はそのまま使用されることから，上部工
はできる限り軽量化する必要があった．しかしながら，本橋は飛沫帯に位置するため，道路橋
示方書の規定に準拠すると，かぶりを 70mm としなければならず，上部工の軽量化が困難であ
った．そこで，かぶりが 40mm 程度でも 100 年の耐久性を有し，桁高の低減により上部工を軽
量化できる高強度鋼繊維補強モルタルを用いた低桁高 PC 橋が採用された．プレストレスの導
入はプレテンション方式により行われ，架設は移動式クレーンにより行われた． 
 
 
写真-7.19 皆喜橋 
 
 
写真-7.20 打設状況 
 
 
写真-7.21 プレキャスト主桁 
 
写真-7.22 架設状況 
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7.4.4 カムテックス常石桟橋 
 カムテックス社の常石桟橋の完成状況，打設状況，緊張状況および架設状況を写真-7.23～写
真-7.26 に示す 3)，4)，7)．本橋は，海上の飛沫帯に位置する桟橋である．以前は，鋼製の桟橋で
あったが，腐食による損傷が激しかったために架け替えることとなった．元の鋼橋と同程度の
桁高で，塩害に対して 100 年の耐久性を有し，メンテナンスをほとんど必要としないことから，
高強度鋼繊維補強モルタルを使用した低桁高 PC 橋が採用された．支間 25.6m に対し桁高は
550mm であり，道路橋ではないが桁高支間比 1/47 を実現している．低桁高を実現するため，
主桁には 19S15.2 の PC ケーブルを 4 本配置した．プレストレス導入時の主桁の圧縮応力度は
35N/mm2 程度であり，通常のコンクリートでは実現できない PC 構造物である． 
 
 
写真-7.23 カムテックス常石桟橋 
 
 
写真-7.24 打設状況 
 
 
写真-7.25 緊張状況 
 
写真-7.26 架設状況 
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7.5 まとめ 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルの鋼繊維の分離抵抗性試験，実物大 PC 桁の施工性実験および低
桁高 PC 橋への適用例から以下の知見が得られた． 
 
(1) 鋼繊維の分離抵抗性試験 
 1) バイブレータを使用した場合は鋼繊維の沈降が認められ，バイブレータを使用しない場合
は著しい鋼繊維の沈降は認められなかった．したがって，鋼繊維の沈降を防止するため，
高強度鋼繊維補強モルタルの打設においてはバイブレータを使用しないこととした． 
 2) 鋼繊維の水平流動に対する分散試験の結果，水平流動距離が 3.5m 以下であれば，鋼繊維の
著しい分離は発生しないことが確認された．このことから，打設時のモルタルの水平流動
距離は 3.5m 以下となるよう施工することとした． 
 
(2) 実物大 PC 桁の施工性実験 
 1) 実物大断面の PC 桁を製作した結果，蒸気養生終了後の PC 桁に水和熱や自己収縮によるひ
び割れ，および充填不良等の不具合が発生しないことが確認された． 
 2) また，1 本の主桁に大容量ケーブル(19S15.2：緊張力 3500kN/本)を 4 本定着しても，定着部
付近やセグメント継目部にひび割れや角欠け等の不具合が発生しないことが確認された． 
 
(3) 低桁高 PC 橋への適用 
 1) 高強度鋼繊維補強モルタルを低桁高 PC 橋に適用することで，桁高支間比を 1/47 まで低減
した橋梁や海上の厳しい塩害環境においても高い耐久性を有する橋梁が実現した． 
 2) 高強度鋼繊維補強モルタルを用いることで，普通強度のコンクリートでは実現できない付
加価値の高い PC 構造物を実現できることが実証された． 
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第８章 塔状構造物への応用 
 
8.1 はじめに 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルの低桁高 PC 橋以外の用途として，部材の薄肉化に伴う軽量化の
メリットが大きい塔状構造物への適用を考えた．塔状構造物に適用するにあたり，載荷実験と
施工性実験を実施し，構造的な安全性と施工性を確認した．その後，高さ 40m のアンテナ塔に
使用され，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた塔状構造物が実現した 1)，2)． 
 
 
8.2 載荷実験 
 
8.2.1 実験方法 
 高強度鋼繊維補強モルタルを塔状構造物に適用するにあたってその構造性能を確認するため，
実物大断面で試験体を製作し，載荷実験を行った 1)，2)，3)．試験体一般図，試験体の全景および
載荷状況をそれぞれ，図-8.1 および写真-8.1 に示す．試験体はプレキャストセグメント工法で
製作し，プレキャストセグメントはフーチング部に定着した鉛直方向の PC 鋼棒(φ32mm)によ
りプレストレスを導入することで一体化した．PC 鋼棒の有効緊張力は 6972kN(=581kN/本×12
本)とした．荷重は供試体頂部から 300mm 下の位置に載荷した．載荷方法は破壊に至るまで荷
重を増加させる静的載荷とし，正負交番載荷は行わなかった． 
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図-8.1 試験体一般図 
 
写真-8.1 試験体全景 
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8.2.2 実験結果 
 実験結果を図-8.2 および表-8.1 に示す．ひび割れ発生荷重，PC 鋼材の降伏荷重および曲げ
破壊荷重の計算値は通常の PC 部材と同様，平面保持の仮定および破壊抵抗モーメントにより
算出した．図-8.2 より，塔状試験体のひび割れ発生荷重，PC 鋼材降伏荷重および曲げ破壊荷
重は計算値を上回っており，高強度鋼繊維補強モルタルを使用した塔状構造物も通常の PC 部
材と同様の手法で，曲げ性状を安全側に評価できることが確認された．試験体の破壊状況を写
真-8.2 に示す．試験体の破壊形態は，PC 鋼棒が降伏した後に圧縮縁が圧壊する曲げ引張破壊
であった．鋼繊維の混入量は 0.5vol.%であったが PC 梁試験体と同様，断面全体が破壊するよ
うな脆性的な破壊は認められなかった． 
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図-8.2 荷重－変位曲線の結果 
 
写真-8.2 破壊状況(基部圧縮縁) 
 
表-8.1 実験値と計算値との比較 
 
実験値 
(kN) 
計算値 
(kN) 比 
ひび割れ発生荷重 Pcr 499 404 1.24 
PC 鋼材降伏荷重 Py 597 527 1.13 
曲げ破壊荷重   Pu 899 719 1.25 
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8.3 塔状構造物の施工性試験 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを用いた塔状構造物が実際に施工できるかを確認するため，施工
性試験を実施した．施工のフローは図-8.3 のとおりとした．塔状構造物の施工は，プレキャス
トセグメント工法で行うこととした．すなわち，工場で製作されたプレキャストセグメントを
搬入し，所定の位置に設置後，プレストレスを導入して一体化することで塔状構造物を構築し
た．施工性試験の状況を写真-8.3～写真-8.16 に示す．施工性試験の結果，塔状構造物の施工
性に大きな問題はなく，塔状構造物の施工は十分可能であることが確認された． 
 
 
セグメント搬入 
↓ 
基部セグメントの設置 
↓ 
フーチングの施工 
↓ 
基部セグメントの緊張・グラウト 
↓ 
新セグメントの設置 
↓ 
PC 鋼棒のカプリング 
 
新セグメントの緊張・グラウト 
↓ 
完成 
 
図-8.3 施工フロー 
 
 
写真-8.3 セグメントの搬入状況 
 
写真-8.4 フーチング鉄筋組立 
繰返し 
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写真-8.5 基部セグメントアンカー組立 
 
 
写真-8.6 基部セグメントの設置 
 
 
写真-8.7 基部セグメント(フーチング内) 
 
 
写真-8.8 フーチング打設状況 
 
 
写真-8.9 フーチング完成状況 
 
 
写真-8.10 基部セグメントの緊張状況 
 
 
写真-8.11 基部セグメントのグラウト状況 
 
 
写真-8.12 新セグメントの設置状況 
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写真-8.13 新セグメントの設置状況 
 
 
写真-8.14 PC 鋼棒のカプリング 
 
 
写真-8.15 新セグメントの緊張 
 
写真-8.16 完成状況 
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8.4 アンテナ塔への適用 
 高強度鋼繊維補強モルタルは，高さ 40m の携帯電話のアンテナ塔に使用された 1)，2)．アンテ
ナ塔の一般図および写真をそれぞれ，図-8.4 および写真-8.17 に示す．携帯電話のアンテナ塔
は一般に鋼製の塔とされるが，高強度鋼繊維補強モルタルを使用することで，鋼製の塔に比べ
耐久性が高くなる．八角形断面で長さが 5m のプレキャストセグメントを工場で製作し，フー
チングに定着した鉛直方向の PC 鋼棒でプレストレスを導入して構築した(写真-8.18～写真
-8.21)．本アンテナ塔の径は，基部で 1167mm，頂部で 500mm であり，高強度鋼繊維補強モル
タルを用いることにより鋼製塔と同等のスレンダーな形状を実現できた．また，通常のコンク
リートでは部材厚が 250mm 以上となるが 4)，5)，本アンテナ塔では部材厚を 150mm 程度まで薄
くすることができ，部材の薄肉化に伴う軽量化により，架設の簡素化と地震時慣性力の低減が
可能となった．市街地に建設されるアンテナ塔では景観性が重視される場合も多く，ボルト継
目がないこのような塔状構造物は景観性の面でも有効と考えられる． 
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図-8.4 一般図 
 
 
写真-8.17 完成状況 
 
 
写真-8.18 打設状況 
 
 
写真-8.19 プレキャストセグメント 
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写真-8.20 架設状況 
 
写真-8.21 緊張状況 
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8.5 まとめ 
 
 高強度鋼繊維補強モルタルを用いた塔状構造物の載荷実験，施工性試験および実際の構造物
への適用から得られた知見を以下に示す． 
 
(1) 載荷実験の結果，ひび割れ発生荷重，PC 鋼材降伏荷重および曲げ破壊荷重は計算値を上回
っており，高強度鋼繊維補強モルタルを使用した塔状構造物も通常の PC 部材と同様の手法
で，曲げ性状を安全側に評価できることが確認された． 
(2) 施工性試験の結果，塔状構造物の施工性に大きな問題はなく，塔状構造物の施工は十分可
能であることが確認された． 
(3) 高強度鋼繊維補強モルタルを実際の塔状構造物に適用した結果，部材の薄肉化，それに伴
う軽量化，架設の簡素化および地震時慣性力の低減などが可能となり，スレンダーで景観
性の良い塔状構造物を実現できることが確認された． 
(4) 高強度鋼繊維補強モルタルを塔状構造物に適用することで，普通強度のコンクリートでは
実現できない付加価値の高い構造物を実現できることが実証された． 
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第９章 結論 
 
 本研究は，高強度鋼繊維補強モルタルを開発し，それを PC 構造物に適用することで普通強
度のコンクリートでは実現困難な付加価値の高い構造物を経済的に実現することを目的とした．
高強度鋼繊維補強モルタルの配合を決定した後，各種材料試験，はり部材の曲げ載荷実験，せ
ん断載荷実験，試設計および施工性実験などを実施し，高強度鋼繊維補強モルタルを付加価値
の高い低桁高 PC 橋や塔状構造物に適用する検討を行った．本研究の範囲で得られた結論を以
下に示す． 
 
 第 3 章では，高強度鋼繊維補強モルタルの配合を決定するための事前試験，および PC 構造
物に適用する際に必要な各種物性を確認するための材料試験を行った．これらの試験により得
られた知見を以下に示す． 
(1) 高強度鋼繊維補強モルタルは水セメント比を 17%とすることで設計基準強度 120N/mm2
を実現できる． 
(2) 引張強度は，コンクリート標準示方書の引張強度算定式で安全側に評価できる． 
(3) ヤング係数は同じ強度のコンクリートに比べ低く，高強度コンクリートを用いた PC 構造
物の設計施工規準のヤング係数算定式を 0.85 倍とすることで評価できる． 
(4) 曲げ強度は鋼繊維の混入率の増加に伴い大きくなる． 
(5) 蒸気養生直後から 1 年後までのクリープ係数は 0.75 程度であり，1.0 以下であった． 
(6) 蒸気養生直後から 1 年後までの乾燥収縮ひずみは 400μ程度であり，普通コンクリートと
同程度であった． 
(7) 促進中性化試験では 2 年後においても中性化深さは 0mm であった． 
(8) 凍結融解試験では 480 サイクルの凍結融解の繰返しでも相対動弾性係数は低下せず，95%
以上であった． 
(9) 浸せき法により測定した見掛けの塩分拡散係数は 0.0176cm2/年であり，飛沫帯，かぶり
35mm の条件でも十分な耐久性を満足した． 
 
 第 4 章では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC 部材の曲げモーメントに対する性状を
確認するため PC はり供試体の曲げ載荷実験を行った．試験の結果から得られた知見を以下に
示す． 
(1) 高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC はりのひび割れ荷重および曲げ破壊荷重は，計算
値を上回っており，曲げひび割れ発生モーメントや曲げ耐力は通常の PC はりと同様の設
計手法で安全側に評価できると考えられる． 
(2) 鋼繊維を混入していない供試体の荷重と変位の関係および PC 鋼材のひずみは，非線形解
析とよく一致しており，設定した材料非線形特性は鋼繊維を混入しない場合に関してはお
おむね妥当であると考えられる．鋼繊維を混入した場合の材料非線形特性に関しては，モ
ルタルの引張軟化特性などを考慮し，新たに検討する必要がある． 
(3) 曲げ破壊時の終局ひずみは 4500μ程度となり，モルタルの圧縮強度をヤング係数で除し
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た値とほぼ一致した． 
(4) 鋼繊維を混入することで，ひび割れ発生モーメント，曲げ耐力およびひび割れの分散性が
向上した．また，曲げ破壊後の断面の状態も改善された． 
(5) 曲げ耐力を算出する際の応力－ひずみ曲線は，直線またはバイリニアとし，終局ひずみに
圧縮強度をヤング係数で除した値を使用することで，曲げ耐力を適切に評価できる． 
(6) 鋼繊維を混入していない場合の曲げひび割れ幅は，コンクリート標準示方書の曲げひび割
れ算定式とほぼ一致した．一方，鋼繊維を混入した場合は，鋼繊維の混入によりひび割れ
間隔が小さくなることを考慮することで，ひび割れ幅を適切に評価できた． 
 
 第 5 章では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC 部材のせん断力に対する性状を確認す
るため PC はり供試体および RC はり供試体によるせん断載荷実験を行った．試験の結果から
得られた知見を以下に示す． 
(1) 斜めひび割れ発生荷重およびせん断破壊耐力はコンクリート標準示方書に準拠して算出
した計算値を上回っており，せん断耐力は通常の PC はりと同様の手法で安全側に評価で
きる． 
(2) 鋼繊維を混入することで，斜めひび割れ発生荷重，およびせん断破壊荷重の向上が認めら
れた． 
(3) 鋼繊維によるモルタルが負担するせん断力 Vc の増加，斜めひび割れの角度によるせん断
補強鉄筋が負担するせん断力 Vs の増加，および鋼繊維が負担するせん断力 Vf を考慮した
提案式により，高強度鋼繊維補強モルタルを用いたはり部材のせん断耐力を適切に評価で
きた． 
 
 第 6 章では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC 橋に関して，試設計による桁高低減の
検討およびライフサイクルコストの検討を行った．その結果，得られた知見を以下に示す． 
 (1) 桁高低減の検討について 
1) 主桁の設計基準強度を大きくすることで PC 橋の桁高を低減できることが確認された． 
2) 桁高支間比は，設計基準強度が 60N/mm2 で 1/25，設計基準強度が 80N/mm2 で 1/29，設計
基準強度が 120N/mm2 で 1/35 まで低減できる． 
3) たわみの限界値が設定される場合，PC 橋の桁高はコンクリートの設計基準強度ではなく，
たわみの限界値により決まる場合がある． 
4) 設計基準強度が 120N/mm2 の高強度鋼繊維補強モルタルを使用することで，普通強度のコ
ンクリートでは実現できない桁高支間比が 1/35 の低桁高橋梁を実現できる． 
 (2) ライフサイクルコストの検討について 
1) 設計基準強度が 120N/mm2 の高強度鋼繊維補強モルタルを使用した PC 橋の初期建設費は，
設計基準強度が 50N/mm2 の普通強度コンクリートを使用した場合に比べ，30%程度大き
くなった． 
2) 飛沫帯に位置する PC 橋は，普通強度のコンクリートを使用した場合は，供用後 15 年程
度で鉄筋位置の塩化物イオン濃度が発錆限界 1.2kg/m3 を超えた．一方，高強度鋼繊維補
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強モルタルを使用した場合は，供用開始から 100 年後においても鉄筋位置の塩化物イオン
濃度は発錆限界以下であった． 
3) 高強度鋼繊維補強モルタルを使用し，コンクリートの表面塗装を行わない場合のライフサ
イクルコストは，普通強度のコンクリートを使用し，コンクリートの表面塗装を 15 年毎
に行う場合の 60%程度となった． 
4) 環境条件や維持管理の方法にもよるが，高強度鋼繊維補強モルタルを飛沫帯に位置する
PC 橋に用いることで，ライフサイクルコストを通常の PC 橋より低減できることが示さ
れた． 
 
 第 7 章では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた PC 桁の施工性を確認するとともに，製作
した部材に充填不良やひび割れなどの不具合が発生しないことを確認するため，実物大 PC 桁
の施工性実験を行った．また，高強度鋼繊維補強モルタル中の鋼繊維の分離を抑制する施工方
法を検討するため，鋼繊維の分散性試験を行った．これらの試験結果から得られた知見を以下
に示す． 
 (1) 鋼繊維の分離抵抗性試験 
1) バイブレータを使用した場合は鋼繊維の沈降が認められ，バイブレータを使用しない場合
は著しい鋼繊維の沈降は認められなかった．したがって，鋼繊維の沈降を防止するため，
高強度鋼繊維補強モルタルの打設においてはバイブレータを使用しないこととした． 
2) 鋼繊維の水平流動に対する分散試験の結果，水平流動距離が 3.5m 以下であれば，鋼繊維
の著しい分離は発生しないことが確認された．このことから，打設時のモルタルの水平流
動距離は 3.5m 以下となるよう施工することとした． 
 (2) 実物大 PC 桁の施工性実験 
1) 実物大断面の PC 桁を製作した結果，蒸気養生終了後の PC 桁に水和熱や自己収縮による
ひび割れ，および充填不良等の不具合が発生しないことが確認された． 
2) また，1 本の主桁に大容量ケーブル(19S15.2：緊張力 3500kN/本)を 4 本定着しても，定着
部付近やセグメント継目部にひび割れや角欠け等の不具合が発生しないことが確認され
た． 
 (3) 低桁高 PC 橋への適用 
1) 高強度鋼繊維補強モルタルを低桁高 PC 橋に適用することで，桁高支間比を 1/47 まで低減
した橋梁や海上の厳しい塩害環境においても高い耐久性を有する橋梁が実現した． 
2) 高強度鋼繊維補強モルタルを用いることで，普通強度のコンクリートでは実現できない付
加価値の高い PC 構造物を実現できることが実証された． 
 
 第 8 章では，高強度鋼繊維補強モルタルを用いた塔状構造物の構造特性および施工性を確認
するため，載荷実験および施工性試験を行った．また，実際の塔状構造物への適用例をまとめ
た．これらの結果から得られた知見を以下に示す． 
(1) 載荷実験の結果，ひび割れ発生荷重，PC 鋼材降伏荷重および曲げ破壊荷重は計算値を上
回っており，高強度鋼繊維補強モルタルを使用した塔状構造物の構造的な安全性が確認さ
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れた． 
(2) 施工性試験の結果，塔状構造物の施工性に大きな問題はなく，塔状構造物の施工は十分可
能であることが確認された． 
(3) 高強度鋼繊維補強モルタルを実際の塔状構造物に使用した結果，部材の薄肉化，それに伴
う軽量化，架設の簡素化および地震時慣性力の低減などが可能となり，スレンダーで景観
性の良い塔状構造物を実現できることが確認された． 
(4) 高強度鋼繊維補強モルタルを塔状構造物に適用することで，普通強度のコンクリートでは
実現できない付加価値の高い構造物を実現できることが実証された． 
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あとがき 
 
 本研究により，高強度鋼繊維補強モルタルは設計基準強度 120N/mm2 の高強度に加え，優れ
た自己充填性，ひび割れ抵抗性，高耐久性を有することが確認された．低桁高 PC 橋や塔状構
造物の他に，これらの特性を有効に活用できる適用方法として，プレキャスト埋設型枠，PC
鋼材の定着体(支圧板)，PC 床版などが考えられる． 
 埋設型枠は，塩害環境に位置する構造物に使用することで遮塩性を高め，耐久性の高い構造
物を実現できると考えられる． 
 PC 鋼材の定着体に関しては，通常は鋼製とされるが，薄いポストテンション部材では定着体
のかぶりが確保できない場合があり，かぶりを必要としない高強度鋼繊維補強モルタル製の定
着体が有効になる場合があると考えられる． 
 PC 床版に関しては，輪荷重走行試験での性能確認は必要であるが，高強度で繊維補強された
モルタルは疲労耐久性の向上が期待でき，PC 床版の薄肉化，軽量化，それらに伴う架設の省力
化およびコスト低減が可能になると考えられる． 
 今後の課題としては，高強度鋼繊維補強モルタルの蒸気養生中の自己収縮の把握，鋼繊維を
考慮した合理的な設計方法の確立および PC 鋼材定着間隔の緩和などが挙げられる． 
 蒸気養生中のモルタルの自己収縮に関しては，今回の研究では検討しなかったが，部材が極
端に厚い構造物や鉄筋量が大きい構造物では，蒸気養生中の自己収縮を鉄筋が拘束することに
よりモルタルに引張応力(自己収縮応力)が発生し，ひび割れが発生することが懸念される．蒸
気養生中の自己収縮ひずみや鉄筋拘束による自己収縮応力度を確認し，蒸気養生が終了した時
点でどの程度の引張応力度がモルタルに残留しているかを把握する必要があると考えられる． 
 鋼繊維を考慮した合理的な設計に関しては，今回の研究により鋼繊維を混入することで PC
はり部材のひび割れ発生モーメント，曲げ耐力，およびせん断耐力が向上することが確認され
た．現状ではデータの蓄積が十分でないため，設計において鋼繊維を考慮せずに曲げ耐力やせ
ん断耐力を算出しているが，今後は高強度鋼繊維補強モルタルの引張軟化特性を把握し，鋼繊
維が負担する引張力を曲げ耐力やせん断耐力の設計に反映させ，合理的な設計方法を確立する
ことで，さらなるコストの低減が可能になると考えられる． 
 PC 鋼材の定着間隔に関しては，現状ではデータの蓄積が十分でないため，高強度鋼繊維補強
モルタルを用いた部材でも普通強度のコンクリート同様としている．低桁高 PC 橋において，
PC 鋼材の定着間隔を普通強度のコンクリートと同様にすると，桁端部の桁高が PC 鋼材定着体
の配置で決定され，桁高を下げることができない場合がある．高強度鋼繊維補強モルタルは普
通強度のコンクリートに比べ 3 倍程度の圧縮強度を有しており，PC 鋼材定着体の寸法の縮小，
定着間隔の縮小および定着体の縁端距離の縮小などが可能と考えられる．試験などを実施し，
データを蓄積した上で，PC 鋼材の定着間隔を緩和することで，さらなる低桁高が可能となり，
社会のニーズに対応した低桁高 PC 橋を実現できると考えられる． 
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